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INTRODUZIONE 
 
La notte del 25 Dicembre 2009 l'eccessivo flusso idrico ha provocato il cedimento di un tratto di 
argine sia nella frazione di Santa Maria a Colle (comune di Lucca) che tra le frazioni di Nodica e 
Migliarino (comune di Vecchiano, PI) causando una grave alluvione nei territori circostanti. 
A seguito di tale evento sono stati programmate delle indagini conoscitive sullo stato di fatto degli 
argini sia in sinistra idraulica che in destra del fiume Serchio. 
Oggetto di queste indagini è la zona che va da Ripafratta (PI) alla foce nel parco di San Rossore per 
quanto riguarda la Provincia di Pisa, mentre per la Provincia di Lucca il tratto arginale che va da 
San Quirico di Moriano fino a Montuolo. 
La presente tesi si prefigge l’obiettivo di creare un modello geotecnico del rilevato arginale sinistro 
del fiume Serchio, nel tratto compreso tra Ripafratta e Migliarino, nella Provincia di Pisa e della 
zona di Montuolo per la Provincia di Lucca. 
La campagna indagini per verificare lo stato di fatto si divide essenzialmente in due rami principali: 
- prove in sito;  
- prove di laboratorio.  
Per quanto riguarda le prove in sito nella Provincia di Pisa, sono state effettuate 66  prove 
penetrometriche CPTu sull’argine sinistro, affiancate da 12 sondaggi dislocati lungo lo stesso tratto. 
In ognuno dei 12 fori sono stati inseriti due piezometri di Casagrande a diverse profondità. 
Tali prove hanno fornito informazioni sull’angolo di resistenza al taglio caratteristico ’k attraverso 
il quale è stato possibile individuare la tipologia di terreno attraversato nelle varie prove 
penetrometriche eseguite. 
Nella provincia di Lucca invece sono stati realizzati 17 sondaggi a carotaggio continuo spinti sino 
ad una profondità di 20 metri dal piano di campagna, dai quali sono stati prelevati circa 30 campioni 
indisturbati con il campionatore Osterberg che sono stati portati al laboratorio della Facoltà; in più 
sono state eseguite 72 prove di permeabilità. 
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Mediante tali prove è stato possibile determinare il coefficiente di permeabilità K dei terreni 
attraversati dalle prove di sondaggio e avere così un elemento in più per individuare la stratigrafia 
delle diverse verticali. 
Le prove di laboratorio riguardano soprattutto la classificazione del materiale raccolto con i 
campionatori Osterberg di cui sopra. 
Sono stati calcolati i limiti di Attemberg, le curve granulometriche, le quali sono state suddivise in 
sei famiglie secondo la percentuale di fine che caratterizzava l’andamento comune.  
In  più sono in atto le elaborazioni per le prove triassiali. 
I due elaborati grafici consentono di avere a disposizione un quadro comprendente tutta l’area 
esaminata e quindi di arrivare a una prima conoscenza della stratigrafia del tratto esaminato. 
Una volta che saranno disponibili i risultati delle prove al momento ancora in atto, sarà possibile 
avere un quadro più chiaro e certo del modello geotecnico in esame; in quanto la sinergia che si 
avrà tra le prove di laboratorio e le prove in sito permetterà di caratterizzare il rilevato arginale in 
modo ottimale. 
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1.   Analisi dell’area di studio e introduzione alla        
campagna indagini 
 
 
1.1   Inquadramento geografico e corso del fiume 
 
Il bacino del Serchio è solitamente suddiviso in tre zone in base a caratteristiche 
morfologiche del territorio e a considerazioni di carattere storico: la Garfagnana, la 
Media Valle e la Piana di Lucca. 
La fascia costiera, in cui è situato il Lago di Massaciuccoli, comprende aree 
apparentemente indipendenti dall’attuale configurazione del bacino idrografico, ma che 
rappresentano storicamente aree di impaludamento e di esondazione naturale del 
Serchio. (fig.1) 
Gli affluenti di destra del Serchio originano dalle Alpi Apuane e sono generalmente 
abbastanza ricchi di acque: Edron, Turrite Secca, Turrite di Gallicano, Turrite Cava, 
Pedogna, Celetra, Freddana, Contesora; 
Gli affluenti di sinistra del Serchio non sono, in genere, ricchi di acque perenni, fatta 
eccezione per la Lima: Covezza, Corfino, Castiglione, Sillico, Ceserana, Corsonna, 
Loppora, Ania, Segone, Dezza, Suricchiana, Fegana, Lima, Vinchiana, Fraga, Ozzeri; 
 
Sono presenti bacini artificiali in Garfagnana e nella Media Valle: Vicaglia, Villa 
Collemandina, Gramolazzo, Vagli, Pontecosi, Isola Santa, Trombacco, Turrite Cava. 
Il bacino idrografico del Fiume Serchio, con i suoi 1460 Kmq domina la quasi totalità 
del territorio della Provincia di Lucca. Una quota minima è rappresentata dai bacini 
minori della Riviera apuana (Versilia, Baccatoio, Camaiore) e della Lunigiana (Aulella). 
Il Serchio ha origine in Alta Garfagnana e assume la sua denominazione a partire da 
Piazza al Serchio. Due sono i confluenti principali, uno di provenienza appenninica (dal 
Monte Prado), cosiddetto "Serchio di Soraggio", ed uno di provenienza apuana, 
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rappresentato dal Torrente Serchio di Gramolazzo. Fino a Calavorno il fianco apuano 
resta il principale alimentatore del Fiume Serchio.  
A valle di Calavorno è invece maggiore l’apporto di acqua di provenienza appenninica: 
sono infatti il Torrente Fegana e soprattutto il Torrente Lima ad alimentare il Serchio. 
A valle di Borgo a Mozzano dopo la confluenza con la Lima, il fiume riceve in destra i 
torrenti che scendono dalle propaggini meridionali delle Alpi Apuane, mentre i tributari 
di sinistra sono prevalentemente originati dall’altipiano delle Pizzorne.  
Nei pressi dell’abitato di Ponte a Moriano il Serchio si riversa nella pianura lucchese 
dove raccoglie le acque del torrente Freddana, volge a ovest dove, attraverso le "strette" 
di Filettole, entra in Provincia di Pisa scorrendo nei Comuni di San Giuliano Terme e 
Vecchiano, fino a terminare il suo corso gettandosi nel Mar Ligure, nella zona del Parco 
di San Rossore, pochi chilometri a nord di Pisa. 
 
La Piana di Lucca fu in epoche passate modellata e alluvionata dall’antico Serchio 
(Auser) il cui alveo, si dirigeva verso la zona del Bientinese. 
I corsi d'acqua della Provincia di Lucca appartengono al settore ligure del versante 
tirrenico dell'Appennino; per la vicinanza dello spartiacque al mare questi corsi sono in 
genere brevi e caratterizzati da forti pendenze che conferiscono loro un regime 
fortemente pluviale.  
Vi sono infine i corsi d'acqua del bacino dell'alveo prosciugato del lago del Bientina, 
che hanno la funzione di mantenere l'area bonificata.  
Sono corsi d'acqua a lento deflusso, come il fosso Guappero, il canale Rogio-Ozzeri. 
In tempi storici (dal VII al XVI sec.) tutto il sistema fluviale del Serchio e dei suoi rami 
minori che ancora divagavano e si impaludavano nella pianura, venne regimato 
mediante interventi idraulici, per raggiungere la situazione attuale con il Serchio che 
scorre in un alveo arginato e pensile sino alla foce di Migliarino.  
 
A valle di Ripafratta, nel tratto in cui il Serchio scorre nella pianura costiera Pisano-
versiliese il fiume continua ad essere arginato e rettificato cosicché il suo bacino 
coincide con la fascia golenale. 
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Le acque del Serchio, dopo uno percorso di circa 100 Km raggiungono il mare sulla 
costa tirrenica, in località Migliarino nella provincia di Pisa.  
Le precipitazioni piovose e nevose del Bacino del Fiume Serchio sono tra le più elevate 
d'Italia (intorno ai 1800 mm/anno).  
Il basso grado di inquinamento del fiume è dovuto principalmente a questa elevata 
piovosità, che assicura una portata "minima vitale" anche nel periodo estivo. 
Le caratteristiche geologiche delle rocce carbonatiche affioranti consentono inoltre 
cospicui fenomeni di infiltrazione che permettono di alimentare importanti sorgenti e 
riducono al minimo i tempi di torbidità delle acque superficiali. 
La portata del Serchio, che a valle di Borgo a Mozzano è mediamente di 46 m3/sec, non 
scende infatti mai al di sotto di 6.5 m3/sec. 
Attualmente i parametri chimici e batteriologici delle acque del fiume Serchio, nonché i 
dati acquisiti con l’impiego di indicatori biologici, indicano nella maggior parte del 
fiume una buona qualità fin quasi alla foce. 
Il regime a carattere torrentizio del Serchio ha sempre determinato notevoli problemi 
per le sue piene e per le sue alluvioni, che nella storia hanno interessato ripetute volte la 
piana e la stessa città di Lucca. 
Tali eventi alluvionali furono contenuti nel 1800 con la realizzazione delle arginature. 
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Figura 1 - Inquadramento fiume Serchio 
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Le caratteristiche del bacino del fiume Serchio possono essere riassunte nella tabella 
sottostante: 
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1.2  Cause determinanti lo studio in oggetto 
 
Nella mattina del giorno 25 Dicembre 2009, intorno alla ore 6:15, il fiume Serchio ha 
rotto gli argini in località Santa Maria a Colle.  
Nell’argine, in destra idraulica, si sono aperte due brecce dalle quali è fuoriuscito circa 1 
milione di metri cubi di acqua che ha allagato l’abitato di Santa Maria a Colle e le zone 
limitrofe.  
Procedendo da monte verso valle, la prima breccia, della lunghezza di circa 30 m si è 
aperta circa 450 m a valle di Ponte S. Pietro, in prossimità del ponte della bretella 
autostradale Lucca – Viareggio. La seconda, lunga circa 70 m, si è aperta circa 300 m a 
valle della precedente, prima dell’immissione nel fiume Serchio del torrente Contesora. 
 
 
La breccia arginale a monte della bretella autostradale Lucca – Viareggio 
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La breccia arginale a valle della bretella autostradale Lucca – Viareggio 
 
Sempre nella mattina del giorno 25, intorno alla ore 9:00, il fiume Serchio ha rotto 
l’argine anche nel comune di Vecchiano (PI), tra le località Nodica e Migliarino; più 
precisamente, il cedimento ha interessato l’argine destro in un tratto sito circa un 
chilometro a monte del cavalcavia dell’autostrada A12 Genova – Rosignano, ed ha 
originato una falla di circa 160 m di lunghezza. 
 
La breccia nell‟argine del fiume Serchio in località Nodica 
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La breccia nell‟argine del Serchio  (25/12/2009) 
 
 
 
Vecchiano allagata. Sullo sfondo il Lago di Massaciuccoli, in primo piano la S.S. Aurelia 
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Per poter comprendere al meglio gli effetti dovuti all’evento del 25 dicembre è 
necessario analizzare le condizioni meteorologiche che si sono registrate già una 
settimana prima. 
Infatti, fra il 18 e il 19 dicembre 2009 si verificano sul bacino del Serchio, fino a quote 
di pianura, estese e abbondanti nevicate con temperature molto rigide seguite, nei giorni 
immediatamente successivi, da un brusco rialzo delle temperature stesse e conseguente 
fusione della neve precedentemente accumulatasi. 
Il 21, 22 e 23 dicembre correnti umide meridionali interessano il bacino del fiume 
Serchio, dando origine a precipitazioni molto abbondanti ed estese, seguite, dopo una 
breve pausa, da un’ulteriore intensa perturbazione che ha interessato il bacino fino alla 
mattina del 25. 
A seguito di tali eventi si è generato, nel fiume Serchio, un evento di piena 
caratterizzato da due onde consecutive e persistenti, entrambe di portata significativa, 
con picchi nei giorni del 23 e 25 dicembre. 
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A partire dal 23 dicembre e fino alla mattina del 25, inoltre, forti venti sul litorale hanno 
determinato una persistente condizione di mare alto, con quote idrometriche fino a + 
0,80 m sul livello medio marino. 
 
Il picco di piena del 25 dicembre che, come vedremo, è quello che ha direttamente 
originato le rotture arginali del fiume Serchio, si è inserito quindi in un contesto 
caratterizzato da terreni imbibiti, se non saturi, già da molte ore e con una condizione di 
deflusso a mare ostacolato.  
 
Vale la pena sottolineare come l’onda del 25 si sovrapponga alla precedente in una fase 
in cui questa era sì in calo ma non ancora esaurita, come ben mostrato dal grafico di cui 
sopra.  
 
Si evidenzia inoltre la lentezza della fase di esaurimento, almeno parzialmente 
imputabile ad un abbondante deflusso di base. 
 
A seguito di tale disastro, fu prevista l’immediata messa in sicurezza dei tratti arginali 
che avevano ceduto. 
 
Gli interventi eseguiti sono stati: 
o Posa in opera di uno strato di base in massi ciclopici intasati con misto di cava 
o Posa in opera di un nucleo centrale a sezione trapezia in geoblocchi di 
calcestruzzo, intasati con calcestruzzo e strutturati con rete elettrosaldata 
o Ricoprimento in terra 
o Realizzazione di un taglione in CLS, al piede dell’argine lato fiume, di circa 4 m 
di profondità ed esteso nell’argine integro a monte ed a valle della breccia. 
o E’ stata infine realizzato un ulteriore confinamento delle brecce con un 
diaframma in palancole metalliche infisse nel terreno per circa 7 metri. 
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A seguito di tali eventi però, la Protezione Civile ha deciso di indagare in modo più 
approfondito lo stato di salute degli argini del fiume Serchio nella Provincia di Lucca e 
in quella di Pisa. 
A questo scopo ha stanziato dei fondi per eseguire indagini geotecniche sia in sito che di 
laboratorio per poter avere un quadro completo sulla conservazione degli argini nel 
tratto compreso tra la frazione di S. Anna a Lucca fino alla foce in località Migliarino a 
Pisa. 
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1.3  Introduzione alle indagini geotecniche (prove in sito e prove di laboratorio) 
 
La risoluzione di un problema geotecnico, in generale richiede: 
- la caratterizzazione del terreno attraverso prove di sito e di laboratorio; 
- la scelta di un modello di comportamento e di un metodo di analisi; 
- la definizione di un profilo geotecnico di progetto con i relativi parametri; 
- l’analisi, nel rispetto delle condizioni di equilibrio, di compatibilità e delle 
condizioni al contorno. 
Le fasi relative alla caratterizzazione geotecnica del terreno e alla scelta dei parametri di 
progetto sono particolarmente importanti; se vengono svolte senza la dovuta attenzione 
e scrupolosità, sono sovente all’origine dei maggiori insuccessi. 
Nell’ambito di tali fasi, il comportamento del terreno può essere studiato a tre differenti 
livelli: 
I. A livello di microelemento, o di unità base, si analizzano le relazioni 
interparticellari, per risalire poi da queste a una descrizione del comportamento. 
II. A livello di macroelemento si analizza il comportamento di un volume di terreno 
comparabile a quello di un campione utilizzato nelle usuali prove di laboratorio. 
In genere, tale elemento è omogeneo e integro, e, salvo eccezioni, non è 
interessato da discontinuità strutturali. Le leggi costitutive, che trattano il 
terreno come mezzo continuo, sono elaborate basandosi sul comportamento del 
materiale a questo livello. 
III. A livello di megaelemento si analizza il comportamento del terreno in grande 
scala, cioè ad un livello che può interessare direttamente un opera reale. A tale 
livello si cerca di individuare l’influenza dei caratteri strutturali del deposito, e, 
tramite il monitoraggio del comportamento di opere in vera grandezza, si cerca 
di determinare il valore dei parametri geotecnici oppure di verificare, per una 
data combinazione di parametri, l’affidabilità di un modello di comportamento. 
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Nello specifico, la caratterizzazione geotecnica di un deposito comprende: 
- la definizione della stratigrafia di dettaglio e l’individuazione delle 
caratteristiche macro e megastrutturali; 
- la determinazione delle condizioni di falda; 
- l’individuazione della storia tensionale e dello stato tensionale attuale; 
- la determinazione delle caratteristiche di permeabilità; 
- la determinazione delle caratteristiche meccaniche. 
L’insieme di tutte queste informazioni consente di definire i criteri di progetto e le 
modalità esecutive appropriati in esame. 
Per raggiungere tali obiettivi ci si avvale in genere di prove di laboratorio su campioni 
indisturbati e di indagini in sito. 
I principali vantaggi delle prove in laboratorio rispetto alle prove in sito vanno ricercati 
nei seguenti aspetti: 
- dall’avere condizioni al contorno ben definite; 
- dalla possibilità di controllare le condizioni di drenaggio; 
- dalla possibilità di imporre un predeterminato percorso di sollecitazione; 
- dall’avere, nell’ambito del provino, uno stato di sollecitazione e di deformazione 
relativamente uniforme; 
- dal fatto di poter identificare esattamente la natura del materiale sottoposto alla 
prova. 
Ovviamente, tali prove rappresentano anche delle limitazioni, che sono da ricercarsi 
principalmente nei seguenti aspetti: 
- considerato il modesto volume del campione utilizzato, non sempre il risultato 
ottenuto può essere rappresentativo del comportamento in sito, soprattutto 
quando il deposito in esame presenta pronunciati caratteri macrostrutturali; 
- a causa degli inevitabili effetti di disturbo, che interessano anche campioni di 
ottima qualità, è difficile ottenere affidabili informazioni sui parametri di 
deformabilità, e tali difficoltà aumentano quanto più sovraconsolidato è il 
terreno; 
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- infine va notato che le prove di laboratorio sono più costose e di lunga durata. 
I principali vantaggi delle prove in sito rispetto alle prove di laboratorio vanno ricercati 
nei seguenti aspetti: 
- rapidità ed economicità; 
- permettono di ottenere una descrizione più continua delle caratteristiche 
geotecniche con la profondità; 
- permettono di investigare un volume maggiore di terreno; 
- permettono di definire più attendibilmente i parametri di deformabilità, di 
permeabilità e lo stato tensionale iniziale. 
In particolare poi, nel caso di terreni non coesivi (per i quali, come noto, non è fattibile 
il prelievo di campioni indisturbati), esse rappresentano l’unica possibilità per 
caratterizzare il deposito. 
Le condizioni al contorno di una prova in sito sono però di complessa individuazione, 
come incerte sono le condizioni di drenaggio e fortemente pronunciati gli effetti di 
disturbo e i gradienti di tensione e deformazione indotti nel terreno circostante, per cui 
in definitiva ne risulta una non agevole interpretazione dei risultati e la necessità di 
ricorrere a correlazioni empiriche, messe a punto assumendo come parametri di 
riferimento a volte i dati di prove di laboratorio e talora i dati ricavati da analisi 
retrospettive. 
Concludendo si osserva che, tenendo presenti i vantaggi e gli svantaggi delle due classi 
di prove (laboratorio e sito), appare evidente come possano esistere delle situazioni in 
cui il ricorso a una di esse sia decisamente preferibile all’altra; non è possibile però che 
una categoria sia in assoluto preferibile all’altra. 
Prove in sito e prove di laboratorio vanno infatti viste come due procedure 
complementari, che solo se praticate in parallelo possono accrescere la conoscenza del 
comportamento dei terreni. 
E per questi motivi è anche sconsigliabile, come spesso accade in pratica, un 
frazionamento delle operazioni di indagine, affidando ad esempio a differenti esperti la 
conduzione della campagna dei sondaggi, delle prove in sito e delle prove di 
laboratorio.  
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Considerando infatti la stretta connessione esistente tra tali operazioni, la necessità (da 
tenere sempre presente) di poter modificare il programma di indagine all’occorrenza, 
nonché il legame esistente tra indagine, aspetti progettuali e realizzazione delle opere, è 
raccomandabile che l’indagine sia pianificata e seguita da un unico esperto. 
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1.4   Ubicazione delle indagini conoscitive sullo stato degli argini 
Il programma delle indagini per valutare lo stato di fatto si divide in due gruppi 
principali:  
- indagini in sito 
- indagini di laboratorio 
Lo studio in esame vuole analizzare la situazione degli argini del fiume Serchio nel 
tratto che va da San Pietro a Vico fino circa alla foce, attraversando entrambe le 
province di Lucca e Pisa. 
Per quanto riguarda le prove in sito, due sono le tipologie di indagine intraprese:  
Partendo da valle, all’interno della Provincia di Pisa, si susseguono 79 prove 
penetrometriche sull’argine sinistro; mentre sull’argine destro si hanno 72 
penetrometriche. 
Si sono analizzate però solamente le prime 66 CPTu sull’argine in sinistra idraulica in 
quanto per le altre prove i dati non sono al momento reperibili, perché ancora in atto.  
Le prove in esame in questo elaborato sono indicate nelle planimetrie sotto riportate. 
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 E’ buona regola, come verrà illustrato al Cap. n. 3 affiancare alle prove 
penetrometriche dei  carotaggi con sonda. Questi sono in totale 12, dislocati lungo tutto 
il tratto in esame, ma soprattutto nella zona da Ripafratta fino a valle di Migliarino, 
localizzati sull’argine in sinistra idraulica del corso d’acqua. 
L’intento è quello di fornire un quadro completo sullo stato di salute degli argini nella 
Provincia di Pisa. 
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Sulla Provincia di Lucca, nel tratto tra il comune di Lucca e il paese di Montuolo, le 
indagini finora effettuate sono consistite nella realizzazione di 18 sondaggi geognostici 
a carotaggio continuo spinti fino ad una profondità massima di 20 m. dal piano di 
campagna; in un secondo momento poi è già previsto il completamento dell’indagine 
con l’esecuzione di prove penetrometriche. 
Passando alle prove di laboratorio, dai campioni prelevati durante i carotaggi con sonda 
nella Provincia di Lucca, si sono prelevati 72 campioni indisturbati con campionatore 
Osterberg con i quali eseguire prove di resistenza al taglio (prove triassiali). Per questi 
campioni sono stati calcolati anche i limiti di Atterberg con relativi indici di plasticità ed 
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è stata eseguita anche la classificazione granulometrica. Si è inoltre provveduto al 
calcolo della densità umida e secca e quindi alla percentuale d’acqua. 
 
Ubicazione sondaggi tratto tra Montuolo e Carignano 
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Ubicazione sondaggi tratto tra Carignano e San Pietro a Vico 
Come si può osservare dalle planimetrie sotto riportate si nota come il numero di prove 
penetrometriche CPTu sia molto maggiore sull’argine sinistro del corso rispetto al 
destro, sul quale sono molto più rade. 
Ciò è giustificato dal fatto che il Serchio, giunto nella piana di Lucca, lascia la città 
stessa e l’immediata periferia, densamente abitata, sulla sua sinistra. 
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Planimetria ubicazione CPTu nel tratto Nozzano – San Alessio 
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Planimetria ubicazione CPTu nel tratto San Alessio – innesto Freddana 
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Planimetria ubicazione CPTu nel tratto Innesto Freddana – San Quirico di Moriano 
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2. Le arginature  
 
2.1   Generalità  
L'argine è un'opera di difesa passiva del territorio atta ad impedire lo straripamento dei 
corsi d'acqua. Esso è generalmente costituito da un rilevato impermeabile in terra simile 
ad una diga che può raggiungere altezze anche considerevoli. 
Anche se sono simili a piccole dighe in terra gli argini differiscono da esse per i 
seguenti importanti aspetti: 
(a)  un argine può saturarsi solo per un breve periodo di tempo al di là del limite di    
saturazione capillare, 
(b)  l'adeguamento degli argini è dettato principalmente da esigenze di protezione dalle    
inondazioni delle zone limitrofe al corso stesso, che si traduce spesso nel costruire su 
fondamenta povere e non sempre idonee, 
(c)  il materiale preso in prestito per realizzare l’argine è prelevato da pozzi o da canali     
scavati in zone adiacenti all’opera, dai quali si ottiene materiale di riempimento che è 
spesso eterogeneo e tutt'altro che ideale. 
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In località dove manca lo spazio, come molte zone urbanizzate, per guadagnare spazio 
l’argine può essere delimitato verso fiume da muraglioni. Esempi di muraglioni sono 
rappresentati nelle figure sottostanti. 
In casi estremi un muro di sponda può completamente sostituire un argine. 
 
 
Gli argini possono essere disposti in froldo, vale a dire proprio al limite dell’alveo 
ordinario (o alveo inciso), oppure a una certa distanza da questo. In questo caso la fascia 
di terreno compresa tra l’alveo ordinario e l’argine prende il nome di golena. L’argine si 
dispone in froldo quando manca spazio o l’area a da difendere ha un valore troppo 
elevato per sacrificarla destinando a golena. Questa disposizione, limitando 
drasticamente 
l’espansione laterale del fiume, comporta un forte innalzamento dei livelli di piena, 
rigurgitando anche la corrente a monte. Inoltre, essendo la corrente nell’alveo ordinario 
molto più profonda che in golena, ed essendo, invece, le scabrezze dell’alveo minori di 
quelle della golena, dove possono essere anche in atto coltivazioni, anche di specie 
arboree, un argine in froldo è soggetto ad azioni erosive molto più attive che nel caso di 
un argine in golena. 
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Le arginature, impedendo l’espansione delle piene nelle zone che precedentemente 
all’intervento venivano inondate, limitano l’invaso, riducendo la capacità di 
laminazione. Di conseguenza, le arginature hanno l’effetto di aumentare le portate a 
valle. 
 
 
2.2   Cause di dissesto arginale 
 
Le più comuni cause di dissesto arginale sono: il sormonto, il sifonamento, il 
franamento, lo sfiancamento, l’erosione e il piping. 
 
Sormonto: 
 
Il sormonto può essere dovuto a diverse cause, tra cui le principali sono superamento 
della portata di progetto, sottovalutazione della scabrezza dell’alveo, assestamento del 
rilevato, subsidenza del terreno, e può essere anche conseguenza dello sfiancamento o 
del franamento del rilevato. In molti casi si può riuscire a impedire il sormonto con un 
intervento tempestivo, sopraelevando l’argine con riporti di terra o sacchetti di sabbia. 
 
 
 
Quando nel corso di una piena si teme la tracimazione, si può predisporre un rialzo 
provvisorio degli argini mediante sacchetti di sabbia, rincalzati con terra dal lato 
campagna. Nel caso di un tratto fluviale munito di muri di sponda anziché di argini, il 
rialzamento si può realizzare anche montando delle paratoie metalliche sulla sommità 
del muro. 
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Sifonamento: 
Prende il nome di sifonamento un pericolosissimo fenomeno erosivo che può verificarsi 
quando un’opera di materiale sciolto, o fondata su materiale sciolto, presenta un forte 
dislivello idrico tra monte e valle, come nel caso delle traverse. 
Il sifonamento è particolarmente insidioso, perché è dovuto al verificarsi di forti cadenti 
piezometriche nel moto filtrante in prossimità dello sbocco nell'acqua libera. Se si 
innesca il sifonamento, l'erosione stessa accorcia il percorso del moto filtrante, 
aumentando le cadenti piezometriche, per cui il fenomeno si intensifica, e può diventare 
tanto rapido che talvolta poco tempo dopo il manifestarsi dei primi sintomi (ore o anche 
frazioni di ora) può avvenire il completo collasso delle strutture.  
Analizziamo meglio questi fenomeni di filtrazione: 
Solitamente lo spostamento dell’acqua in un terreno ha velocità molto basse e quindi i 
termini cinetici dell’energia posseduta dal fluido sono trascurabili, per cui l’energia 
coincide con la quota piezometrica:  
 
 
Eq. 2.3 energia, quota piezometrica  
 
𝐸 indica l’energia, ℎ la quota in metri, 𝑝 la pressione e 𝛾 il peso specifico del fluido.  
Il moto di filtrazione avviene ogni qualvolta vi è un gradiente piezometrico nella 
direzione del moto. La velocità di filtrazione corrisponde alla velocità apparente (cioè la 
velocità media in una sezione generica) che è inferiore a quella effettiva di ogni singolo 
canale interstiziale posto all’interno del terreno.   Solitamente si considera il gradiente 
idraulico uniformemente distribuito, il regime di moto laminare e quindi valida la legge 
di Darcy:  
 
 
Eq. 2.4 Legge di Darcy 
 
dove 𝑖 rappresenta il gradiente idraulico, 𝑣 la velocità e 𝑘 la permeabilità, misurata nei 
terreni in 𝑚/𝑠.  
28 
 
 
Il gradiente idraulico è in grado di influenzare il moto di filtrazione all’interno di un 
terreno fino al raggiungimento del Sifonamento.  
Per verificare quanto detto ipotizziamo di avere un livello in acqua h1+h2 e un terreno di 
altezza h2 saturo con permeabilità 𝑘, come mostrato in Figura 2.2: 
 
 
Fig. 2.2 schema per il calcolo della pressione di filtrazione 
 
La pressione totale a fondo recipiente sarà data dalla somma della pressione neutrale 𝑢 e 
dalla pressione efficace 𝜎′.  
 
 Eq. 2.5 pressione totale 
 
 
 
La pressione dell’acqua dei pori sul profilo AA è:  
 
 
Eq. 2.6 pressione neutra  
 
In una situazione stabile e con gradienti idraulici nulli la pressione effettiva sul profilo 
AA sarà data dal prodotto dell’altezza di terreno interessata (z) ed il peso di volume del 
terreno immerso (𝛾′).  
 
29 
 
 
Eq. 2.7 pressione efficace 
 
Instauriamo ora all’intero del campione di terreno in prova un certo gradiente idraulico, 
ad esempio abbassiamo il livello dell’acqua di un certo valore h: vi è, quindi, un moto di 
filtrazione che attraversa il terreno. La differenza di carico avviene tutta nel materiale 
granulare e la pressione neutra varia di una quantità proporzionale all’altezza del carico 
idraulico instaurato (h in figura). La pressione totale non è però variata, quindi la 
pressione efficace è, in questo caso, aumentata. Il flusso dell’acqua attraverso i vuoti 
incrementa la pressione efficace di una quantità chiamata pressione di filtrazione. La 
nuova pressione effettiva è: 
 
 
Eq 2.8 pressione effettiva con gradiente idraulico 
 
Il secondo termine dell’Equazione 2.8 rappresenta la pressione di filtrazione. 
 𝛾𝑤 rappresenta il peso in volume dell’acqua.  
 
Se, al contrario dall’esempio proposto, si aumentasse il gradiente idraulico, ad esempio 
di un valore pari a h, la pressione effettiva tenderebbe a diminuire, a causa del valore 
negativo della pressione di filtrazione, fino al sopraggiungere di un valore nullo. 
L’annullamento avviene quando si raggiunge il gradiente idraulico critico 
(sifonamento), dato dalla relazione: 
 
 
Eq. 2.9 gradiente idraulico critico 
 
nella quale 𝑖𝑐 rappresenta il gradiente idraulico critico, 𝛾′ il peso di volume del terreno 
immerso e 𝛾𝑤 il peso di volume dell’acqua.  
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La pressione di filtrazione aumenta con il carico idraulico e, di conseguenza, aumenta 
l’effetto erosivo perché la pressione effettiva diminuisce rendendo le particelle di 
terreno trasportabili con più facilità.  
Il moto di filtrazione e il meccanismo erosivo dipendono pertanto dal carico idraulico 
instauratosi all’interno del rilevato. Le fasi di piena del corpo idrico e i ritiri dei livelli di 
falda aumentano, perciò, il carico idraulico e il processo erosivo stesso sul rilevato 
interessato da filtrazione.  
Le proprietà fisiche e granulometriche giocano un ruolo fondamentale. Un terreno ad 
alta permeabilità può essere eroso più facilmente a causa dei moti di filtrazione più 
persistenti. Al contrario, un terreno coesivo a bassa permeabilità è poco erodibile perché 
le forze di coesione tra le particelle contrastano il potere erosivo (pressione di 
filtrazione) e il moto di filtrazione è poco accentuato.  
 
Si riportano dei valori calcolati sperimentalmente: 
 
 
Tabella 1: gradiente idraulico critico 
 
La sabbia risulta dunque essere il materiale sicuramente più soggetto alla formazione di 
questo fenomeno erosivo.  
Per verificare la stabilità al sifonamento occorre quindi conoscere l'andamento delle 
caratteristiche del materiale, delle linee di flusso e della cadente piezometrica lungo il 
percorso del moto di filtrazione. Se le caratteristiche del materiale sono note, 
l'andamento della piezometrica può essere ricavato risolvendo il moto e tracciando il 
reticolo idrodinamico. Purtroppo il materiale è sovente molto disomogeneo, e le sue 
caratteristiche sono note soltanto mediamente: il sifonamento può iniziare allora in 
corrispondenza di situazioni critiche non previste. Per questo motivo bisogna sempre 
mantenere considerevoli margini di sicurezza. Se il materiale non è omogeneo o la 
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sezione del deflusso varia lungo il percorso, come generalmente accade, il sifonamento 
può innescarsi: 
a)  sulla superficie dello strato (figura 2.2), quando la pendenza piezometrica vi supera il 
valore critico Jcr, dato dalla (2.4); 
b)  in uno strato più profondo, con un sollevamento in blocco di tutto lo strato 
sovrastante, se, benché la (2.4) non sia superata in superficie, la presenza di forti cadenti 
piezometriche in profondità rende il primo membro della (2.3) maggiore del secondo; 
c)  lungo le superfici di contatto tra calcestruzzo e terreno sciolto, perché i granuli non si 
compenetrano con la muratura. Perciò tali superfici devono essere conformate in modo 
da assicurare percorsi idrici sufficientemente lunghi, e la terra deve essere 
accuratamente compattata a ridosso della struttura. 
Gli interventi atti a prevenire o quantomeno limitare il pericolo di sifonamento 
riguardano la costruzione di setti verticali impermeabili, con palancolati o diaframmi di 
vario tipo, in modo da intercettare gli strati di fondazione permeabili, oppure con il 
rinforzo del paramento e la creazione di dreni al piede a campagna. 
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Piping: 
 
Il piping è un fenomeno dinamico, generalmente si sviluppa a partire dall’unghia di 
valle dell’opera regredendo verso monte attraverso vie preferenziali all’interno del 
terreno di fondazione o del rilevato o tra rilevato e fondazione (Sellmeijer, 1988). La 
rimozione delle particelle (in genere della frazione più fina o di quella con minore peso 
specifico) ha, pertanto, inizio sul lato campagna manifestandosi, talvolta, con la 
presenza di piccole sorgenti localizzate (sand boil). Successivamente, il fenomeno di 
erosione tende ad estendersi verso monte, con un meccanismo di tipo regressivo, per 
effetto dell’incremento di velocità dovuto alla riduzione delle resistenze idrauliche, fino 
al raggiungimento della zona golenale e conseguente collasso dell’opera. 
 
L’unico provvedimento possibile, in questi casi, consiste nell’arginare il sand boil con 
opere provvisionali in terra o mediante l’ausilio di sacchetti di sabbia o materiale 
diverso (coronelle), in modo da ottenere l’innalzamento del livello di affioramento e 
ridurre così il carico motore disponibile all’acqua per infiltrarsi nel terreno. Per 
individuare la condizione di innesco del piping è possibile valutare il valore del 
gradiente idraulico ovvero quando si attinge al suo valore critico. Esistono diversi studi 
nonché diverse pubblicazioni fatte sull’argomento. 
Sherard nel 1963 ha condotto degli studi sul meccanismo del piping rispetto alle dighe 
in terra e a quelle miste formate da terra e rocce. Egli ha osservato che quando si 
instaura un moto di filtrazione la pressione viene dissipata dall’attrito dovuto alle forze 
di trascinamento che si oppongono al moto dell’acqua attraverso i pori presenti nel 
terreno. L’acqua, filtrando, genera erosione e tende a trascinare via con se le particelle 
di terreno. Se l’erosione dovuta alla filtrazione dell’acqua assume valori significativi, le 
particelle di terreno vengono trasportate via ed ha inizio il piping. Se il terreno è 
coesivo, si possono formare dei piccoli conali al di sotto del percorso seguito dalla 
filtrazione. Una volta che si è innescato il piping, il flusso all’interno del tubicino tende 
ad aumentare in quanto diminuiscono le forze di attrito, ed il fenomeno accelera 
trasformando i piccoli tunnel in veri e propri tubi d’acqua sotterranei. 
L’erosione interna inizia localmente con il movimento delle piccole particelle 
all’interno della matrice terrosa fino a formare poco alla volta delle piccole cavità, 
quindi il collasso e infine la rottura. 
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Una Coronella appena costruita e piena d’acqua è mostrata nella figura a), una ormai 
consolidata nella figura b). 
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Il piping può essere favorito da radici di alberi con percorso sub-orizzontale, soprattutto 
se gli alberi vicini all’argine sono a tergo di esse e se la specie arborea è particolarmente 
idrofila. Un altro gravissimo pericolo è costituito dalle tane di animali, che costituiscono 
una via d’innesco del piping. 
Il danno è più o meno grave a seconda della portata e della velocità con cui fuoriesce 
l’acqua; l’entità del fenomeno è valutabile anche in base alla natura dell’acqua che 
sgorga: 
- se è limpida, il fenomeno non è molto preoccupante, in quanto l’acqua è priva di 
forza erosiva e non asporta particelle solide nel suo percorso sotterraneo. 
- Al contrario, se l’acqua sgorgante è torbida, significa che essa è dotata di forte 
forza erosiva e le cavità vanno allargandosi, per cui il fontanazzo può provocare 
danni gravi; in questo caso si verifica un intorbidamento marcato anche delle 
acque dei pozzi e dei fossi vicini all’argine. 
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Franamento: 
Il franamento dell’argine può essere dovuto a varie cause che generano l’instabilità dei 
paramenti. Più a rischio è il paramento di monte, più a lungo immerso in acqua e 
soggetto talvolta all’erosione al piede. Un esempio di franamento verso monte è 
rappresentato nella figura. 
 
 
 
Problemi di stabilità dell’argine con rottura per scivolamento si possono avere durante 
la costruzione o il rinforzo di una arginatura per la presenza di terreni superficiali 
formati da argille limose e torbose normalmente consolidate e a bassa permeabilità. 
Le ipotesi generalmente ammesse da quasi tutti i metodi delle strisce sono: 
1. stato di deformazione piano (ovvero superficie cilindrica e trascurabilità degli 
effetti tridimensionali), 
2. arco della superficie di scorrimento alla base del concio approssimabile con la 
relativa corda, 
3. comportamento del terreno rigido-perfettamente plastico e criterio di rottura di 
Mohr-Coulomb, 
4. coefficiente di sicurezza FS eguale per la componente di coesione e per quella 
di attrito, e unico per tutti i conci, ovvero: 
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I due più semplici e più diffusi metodi delle strisce sono il metodo di Fellenius ed il 
metodo di Bishop semplificato. 
Un’ipotesi comune a molti metodi, fra cui i metodi di Fellenius e di Bishop, descritto 
successivamente, è l’ipotesi di superficie di scorrimento circolare, sufficientemente ben 
verificata quando non vi siano condizioni stratigrafiche e geotecniche particolari. 
Il metodo di Bishop semplificato è attualmente il più diffuso ed utilizzato fra i metodi 
delle strisce. 
Esso è caratterizzato dalla seguente ulteriore ipotesi semplificativa: per ogni concio la 
risultante delle componenti nella direzione verticale delle forze agenti sulle facce 
laterali è nulla. 
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Con riferimento al poligono delle forze sopra riportato, l’equazione di equilibrio nella 
direzione verticale è: 
 
per l’ipotesi del metodo di Bishop semplificato è: 
 
 
Dopo diversi passaggi e sviluppi si ottiene: 
 
 
La soluzione è ricercata per via iterativa fissando un primo valore di tentativo per FS. 
Il coefficiente di sicurezza calcolato è relativo alla superficie di scorrimento potenziale 
considerata. Il valore minimo di FS corrisponde alla superficie di scorrimento potenziale 
critica e deve essere determinato per tentativi. 
 
Il franamento quindi può essere dovuto a varie cause e fra queste anche interventi di 
natura antropica possono essere nocivi. 
Un esempio è costituito dallo sradicamento di alberi presenti lungo la linea di sponda, 
che può provocare l'erosione al piede e lo smottamento di grosse zolle di terreno 
generando l’instabilità del rilevato. 
Il rimedi solitamente adottati per ostacolare i fenomeni franosi nelle arginature sono 
opere repellenti oppure difese longitudinali come gettate di massi di protezione al piede, 
muri di sponda ecc, attendendo in questo caso i periodi di magra per la realizzazione. 
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Erosione al piede degli argini in froldo: 
Oltre ai problemi di stabilità del corpo arginale verso campagna, dopo eventi di piene di 
lunga durata, con l’abbassarsi del livello del fiume sino alla quota di magra, si possono 
avere franamenti e scivolamenti del paramento arginale verso fiume dovuti 
all’imbibimento del materiale di natura poco permeabile limosa ed argillosa e anche alla 
filtrazione dalle falde a campagna. L’erosione del fondo dell’alveo e delle scarpate degli 
argini in froldo possono accentuare tali fenomeni, come avvenuto dopo le piene del Po 
del novembre 1994 e ottobre 2000. Problemi di stabilità dell’argine con rottura per 
scivolamento si possono avere durante la costruzione o il rinforzo di una arginatura per 
la presenza di terreni superficiali formati da argille limose e torbose normalmente 
consolidate. 
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3. Prove in sito 
 
3.1 Generalità  
 
Lo scopo delle indagini in sito è identificare le condizioni stratigrafiche e di falda 
all’interno del volume significativo di sottosuolo, e di caratterizzare, congiuntamente 
con le indagini di laboratorio, il comportamento meccanico delle diverse formazioni 
presenti. Le indagini geotecniche in sito e di laboratorio hanno vantaggi e limiti opposti, 
e non sono pertanto alternative ma complementari. 
Le indagini in sito sono insostituibili per il riconoscimento stratigrafico, interessano 
volumi di terreno molto maggiori, molte di esse consentono di determinare profili 
pressoché continui con la profondità delle grandezze misurate, sono più rapide ed 
economiche, sono quasi l’unico mezzo per caratterizzare dal punto di vista meccanico i 
terreni incoerenti, il cui campionamento “indisturbato” è molto difficile ed 
economicamente oneroso. Di contro le condizioni al contorno sono difficilmente 
individuabili e incerte, la modellazione della prova è spesso incerta e schematica per cui 
l’interpretazione è talvolta affidata a relazioni empiriche o semi-empiriche. 
Al contrario le prove di laboratorio hanno condizioni al contorno (di carico, di vincolo, 
di drenaggio), ben definite e controllabili, ed i risultati possono essere interpretati con 
modelli matematici appropriati, ma i campioni possono non essere rappresentativi delle 
reali condizioni in sito, sia a causa della variabilità intrinseca del terreno naturale, sia 
per l’inevitabile disturbo di campionamento. I sondaggi stratigrafici e geotecnici 
consentono di verificare direttamente la successione stratigrafica lungo una verticale di 
esplorazione, di prelevare campioni per le analisi di laboratorio, e di eseguire prove 
meccaniche e idrauliche a fondo foro, durante la perforazione. 
Le prove continue (o quasi) lungo verticali di esplorazione consentono di identificare la 
successione stratigrafica e di stimare alcune proprietà geotecniche in modo indiretto 
mediante correlazioni con le grandezze misurate. Dunque, nella maggior parte dei casi, 
le informazioni raccolte con le indagini geotecniche sulla successione stratigrafica e 
sulle proprietà meccaniche e idrauliche dei terreni presenti nel sottosuolo si riferiscono a 
verticali di esplorazione. 
Poiché lo scopo delle indagini è definire le caratteristiche del sottosuolo all’interno del 
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volume significativo, il numero, la profondità, e la disposizione planimetrica delle 
verticali di esplorazione devono essere stabiliti in base alla forma e all’estensione del 
volume significativo, ed al grado di dettaglio richiesto. 
 
 
3.2      Perforazioni di sondaggio 
 
Le perforazioni di sondaggio rappresentano un metodo d’indagine diretta, permettono di 
raggiungere notevoli profondità e di attraversare anche terreni sotto falda. 
Oltre che ai fini della determinazione della stratigrafia e del prelievo di campioni 
rappresentativi, i fori di sondaggio possono essere utilizzati per l’esecuzione di prove in 
sito e per l’installazione di strumentazione geotecnica (piezometri, inclinometri). 
I procedimenti impiegati per l’esecuzione dei sondaggi possono suddividersi in due 
metodi: 
- a percussione 
- a rotazione 
- a elica 
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3.2.1      Perforazione a percussione 
 
 
I metodi a percussione, fanno ricorso a utensili molto robusti (scalpello e curetta) fatti 
avanzare nel terreno per battitura con maglio o per caduta. 
Lo scalpello è generalmente adoperato per l’attraversamento di strati lapidei o 
cementati; può essere collegato alla superficie mediante una batteria di aste cave e i 
detriti possono essere portati a giorno con circolazione di fango. 
La curetta è un tubo cilindrico munito di una valvola al fondo per trattenere il materiale 
entrato durante l’avanzamento e le profondità raggiungibili sono mediamente 
dell’ordine di 60 metri. 
I grossi inconvenienti presentati da tale metodo sono costituiti da: 
- Impossibilità di ottenere campioni indisturbati 
- La difficoltà di ricostruire l’andamento stratigrafico in terreni con fitte alternanze 
a causa del forte rimescolamento prodotto dagli utensili di perforazione 
- Dal rifluimento del terreno nel foro dopo l’estrazione della curetta 
Solo nel caso di terreni omogenei a grana grossa i campioni prelevati possono ritenersi 
granulometricamente rappresentativi, in quanto negli altri casi l’acqua di perforazione 
comporta un dilavamento del materiale, con perdita delle frazioni fini e rigonfiamento 
di quelle coesive. 
A causa di tutti questi inconvenienti, la quasi totalità dei sondaggi viene oggi eseguita a 
rotazione. 
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3.2.2      Sondaggi a rotazione 
 
Nei metodi a rotazione l’avanzamento dell’utensile è realizzato applicando 
contemporaneamente a una batteria di aste, che lo collegano alla superficie, spinta e 
rotazione. 
L’utensile di perforazione è costituito da un tubo carotiere (semplice o doppio) che 
presenta un estremità munita di una corona dentata (tagliente). 
Laddove il terreno lo permette la perforazione può avvenire a secco; l’immissione di un 
fluido di perforazione (acqua, fango o aria compressa), attraverso le aste interne 
(circolazione diretta) o, meno sovente, attraverso le pareti del foro (circolazione inversa) 
aumenta sensibilmente la velocità di avanzamento, ma rende più complicato il 
carotaggio in materiali teneri o poco coesivi. 
Escludendo i terreni ghiaiosi, per i quali si verifica una frantumazione con conseguente 
perdita del materiale, in tutti gli altri casi è possibile effettuare un carotaggio continuo, 
adattando ovviamente i vari parametri (velocità di rotazione, pressione sul fondo, 
portata del fluido di circolazione, tipo di carotiere) alla natura del terreno. 
Gli inconvenienti dovuti alla presenza del fluido possono essere minimizzati con 
l’impiego del carotiere doppio, costituito da due pareti delle quali solo l’esterna ruota 
mentre quella interna accoglie il materiale proteggendolo dall’azione dilavante del 
fluido. 
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3.2.3      Sondaggi con elica 
 
I sondaggi a elica sono eseguiti utilizzando un elica saldata ad una barra che viene 
alternativamente spinta ed estratta dal terreno. 
I campioni ottenuti con tale procedura sono fortemente disturbati e spesso anche dilavati 
se prelevati sotto falda e la definizione dei vari orizzonti è al quanto imprecisa. 
Con attrezzature meccaniche è possibile arrivare anche a profondità dell’ordine di 40 
metri ma in questi casi gli svantaggi del metodo fanno preferire decisamente il ricorso ai 
carotieri. 
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3.3      Stabilizzazione del foro 
Un aspetto comune a tutti i metodi di perforazione e che occorre tenere ben presente 
riguarda la stabilizzazione delle pareti e del fondo del foro. 
Solo se la perforazione è poco profonda ed è eseguita in terreni coesivi sopra falda, il 
foro è stabile, altrimenti occorre far ricorso a qualche accorgimento. 
- Il metodo più sicuro consiste nell’infissione di una batteria di tubi di 
rivestimento che, per evitare disturbo al terreno da campionare o alterazione dei 
vari livelli stratigrafici, non devono mai precedere la perforazione. 
- La stabilizzazione del foro con fango bentonitico dipende dalla pressione che 
esso esercita sulle pareti e sul fondo e dalla pellicola impermeabile che si forma 
sulle pareti e che impedisce il franamento dei terreni non coesivi e il 
rigonfiamento di quelli coesivi. Presenta lo svantaggio di non permettere 
l’esecuzione di prove di permeabilità e misure piezometriche. 
- In assenza di gas e falde artesiane la stabilizzazione è ancora possibile 
mantenendo il livello dell’acqua nel foro al di sopra della falda. 
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3.4      Tecniche di campionamento 
Un campionamento ideale è una procedura che altera nel corso delle operazioni di 
prelievo solo lo stato tensionale del provino. 
Ovviamente ciò non è possibile in pratica, poiché sussistono diverse cause di disturbo, 
minimizzabili ma non completamente eliminabili. 
Di conseguenza, la qualità di un campione va vista non come una caratteristica in 
assoluto ma con riferimento al complesso di informazioni che da esso si possono 
ottenere. 
Le fonti di disturbo durante le varie fasi che caratterizzano la meccanica del 
campionamento sono molteplici e vale la pena soffermarsi su di esse anche se pur 
brevemente. 
- Durante la fase di perforazione, l’estrazione del materiale comporta una 
riduzione delle tensioni con conseguente fenomeno di rigonfiamento del terreno 
e in alcune situazioni si può arrivare anche a rottura con rifluimento all’interno 
del foro. Poiché il rigonfiamento dipende dal tempo, occorre evitare al massimo 
lunghe soste tra la fine della perforazione e l’inizio del campionamento.                                       
Il fenomeno inverso si verifica nel caso in cui l’avanzamento avvenga con 
spostamento del terreno con un inflessione questa volta degli strati verso il basso 
dovuta all’incremento dello stato di sollecitazione. 
- Prima di procedere con l’avanzamento del campionatore è necessario effettuare 
la pulizia del fondo foro, in modo da evitare che eventuali ciottoli o materiale 
rimaneggiato vengano inglobati nel campione da prelevare con pronunciati 
effetti di disturbo o di rimaneggiamento. 
- Durante la fase di prelievo le cause che possono produrre il disturbo del 
campione sono molteplici. Tra le più importanti rientrano: l’attrito tra campione 
e parete interna del campionatore; un eventuale campionamento in eccesso 
rispetto al volume del campionatore; gli effetti di distacco del campione che 
richiede l’applicazione di un movimento rotatorio e di uno sforzo di trazione. 
 
46 
 
3.5      Caratteristiche dei campionatori 
Le principali caratteristiche dei campionatori sono riassunte nella figura sottostante  
 
con riferimento ai tre casi di tubo con diametro esterno costante, tubo con diametro 
esterno maggiorato in corrispondenza della scarpa e tubo con anello allargatore. 
Il diametro interno Di dipende dall’esigenza di poter ricavare provini su cui eseguire le 
prove di laboratorio per cui è compreso generalmente tra 80 e 100 millimetri. 
I campioni estratti durante la perforazione possono avere diverso grado di disturbo in 
funzione sia della tecnica e degli strumenti utilizzati per il prelievo, sia della natura del 
terreno stesso. In particolare con gli usuali mezzi e tecniche di prelievo non è possibile 
estrarre campioni “indisturbati” di terreno incoerente. 
Il disturbo del campione tende ad aumentare al crescere del rapporto tra il volume del 
terreno spostato durante l’avanzamento del campionatore e il volume del campione. 
Tale rapporto è espresso dal coefficiente di parete: 
 
inferiore al 15% per campionatori a parete sottile e superiore al 15% per campionatori a 
parete grossa. 
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La lunghezza del campionatore rappresenta anch’essa un compromesso tra opposte 
esigenze: da un lato occorre assicurarsi che il tratto centrale del campione sia 
indisturbato e dall’altro occorre ridurre la lunghezza per minimizzare gli effetti di 
attrito. Pertanto il rapporto L/D è in genere compreso tra 8 e 12. 
La differenza tra diametro interno, Di e diametro d’ingresso del campionatore, D è un 
altro parametro che controlla il grado di disturbo del campione: se tale differenza 
aumenta si riducono gli effetti di attrito, ma nel contempo aumentano le possibilità di 
rigonfiamento del campione. Un compromesso ottimale si raggiunge attribuendo al 
coefficiente di ingresso: 
 
valori inferiori allo 0,5% nel caso di campionatori corti e valori compresi tra 0,75% e 
1% nel caso di campionatori lunghi. 
Allo scopo di ridurre l’attrito esterno si impiegano spesso campionatori muniti di una 
scarpa di diametro maggiore di quello del tubo campionatore. In questi casi il 
coefficiente di attrito esterno definito dalla relazione: 
 
deve essere inferiore al 2% o al massimo al 3%. 
Infine l’angolo di taglio della scarpa deve essere tanto più piccolo quanto maggiore è il 
valore di Cp. 
La qualità del campione prelevato dipende fortemente dalla modalità di infissione del 
campionatore. E’ importante che durante il campionamento l’avanzamento sia continuo, 
senza interruzioni e con velocità dell’ordine di 150-300 mm/sec. 
I campionatori a tubo aperto presentano l’inconveniente che si abbia ingresso di 
materiale rimaneggiato dal fondo del foro e dalle pareti. Per ovviare a tale inconveniente 
si ricorre ai campionatori a pistone. 
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Il tubo campionatore viene spinto da un pistone mobile che scorre su un’asta collegata 
al pistone fisso e a fine corsa la pressione del pistone mobile viene eliminata per 
l’entrata in funzione dei tubi di scarico.  
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3.5.1      Il campionatore Osterberg 
Nel caso in esame è stato usato un campionatore Osterberg. 
Tale strumento fa parte della famiglia dei campionatori a pistone, la quale è suddivisa 
in due grandi famiglie: 
- a pistone “libero” 
- a pistone “fisso o stazionario” 
questa famiglia di campionatori ha la caratteristica di avere un pistone che ha la 
funzione di chiudere il tubo-campionatore all’estremità inferiore e viene sbloccato 
quando si vuole iniziare il prelievo. 
 Nel tipo a pistone “fisso o stazionario” si possono distinguere due diversi tipi di 
campionatori, in base all’azionamento: 
a) ad azionamento meccanico 
b) ad azionamento idraulico 
tra i campionatori ad azionamento idraulico, il più usato è il tipo Osterberg. 
Esso è costituito da un pistone mobile, solidale al tubo di prelievo, che scorre sull’asta 
interna che collega la testa del campionatore al pistone fisso. 
La pressione sul pistone mobile viene esercitata attraverso le aste di collegamento 
(campionatore-superficie), con acqua in pressione. 
Uno sfiato posto sull’asta di collegamento testa-campionatore/pistone fisso appena 
sopra il pistone fisso, permette l’azzeramento della pressione a fine corsa. 
Durante il campionamento bisognerà operare in modo tale che l’avanzamento a 
pressione sia continuo (cioè senza interruzioni) ed il più rapido possibile così da 
minimizzare l’entità dei disturbi, particolarmente nei terreni coesivi di bassa 
consistenza. 
Questi campionatori, se correttamente usati, consentono di ottenere, nei terreni coesivi, 
alti gradi di qualità. 
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Di seguito sono riportate alcune foto scattate nel momento in cui veniva eseguito un 
campionamento con il campionatore Osterberg. 
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Con i campionatori finora descritti si possono ottenere campioni che hanno una 
lunghezza massima di 1 metro, in quanto oltre tale valore il disturbo prodotto dall’attrito 
diventa eccessivo. 
E’ possibile invece campionare in modo continuo colonne di terreno fino a 20-30 metri 
di lunghezza con i campionatori continui. 
In questo caso l’apparecchiatura è fornita di nastri scorrevoli che avvolgono il campione 
durante l’avanzamento eliminando così l’attrito interno. 
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3.6     Prelievo di campioni cubici 
Spesso la realizzazione di alcune opere comporta l’esecuzione di pozzi, trincee, gallerie 
in terreni coesivi. In questi casi è raccomandabile procedere al prelievo di campioni 
cubici, ricavandoli direttamente dalle pareti dello scavo, senza ricorrere cioè a 
perforazioni. 
Il vantaggio sta nel fatto che i campioni cubici non presentano tutte quelle fonti di 
disturbo dovute alla perforazione e al’’infissione del campionatore e permettono così di 
ottenere provini di qualità superiore da sottoporre alle prove di laboratorio. 
Le fasi principali di un’operazione di questo tipo sono sintetizzate nella figura 
sottostante. 
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3.7    Caratteristiche tecniche delle sonde utilizzate 
All’interno della Provincia di Lucca la ditta chiamata ad eseguire i sondaggi è stata la 
RCT di Milano la quale si è avvalsa dell’uso di una sonda denominata NENZI GELMA 
1, le cui caratteristiche essenziali sono state riportate nella tabella sottostante: 
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Per quanto concerne invece la Provincia di Pisa, la ditta incaricata ad eseguire le 
indagini geognostiche è la Bierregi s.r.l. la quale ha utilizzato una sonda denominata 
CMV MK 600 M Hydraulic Crawler Drill, di cui si riporta a seguire le caratteristiche 
principali. 
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3.8   Fotografie cassette catalogatrici e schede stratigrafiche  
 
Le carote estratte nel corso del sondaggio sono sistemate in apposite cassette 
catalogatrici (in legno, metallo o plastica), munite di scomparti divisori e coperchio 
apribile a cerniera. Le cassette devono essere conservate, per tutto il tempo necessario, 
al riparo dagli agenti atmosferici. 
Nel caso dei sondaggi eseguiti nella Provincia di Lucca sono state utilizzate cassette 
catalogatrici, ognuna delle quali può contenere materiale per una profondità 
complessiva pari a 3 m. 
In più come si può vedere dalle foto sottostanti vengono indicati all’interno delle 
cassette stesse anche i tratti in cui è stato eseguito il prelievo di campioni indisturbati. 
 
Di seguito si riporta le foto dei sondaggi S2 e S3 eseguiti nella zona di Montuolo: 
 
Cassette sondaggio S2: 
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Cassette sondaggio S3: 
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I risultati di una perforazione di sondaggio vengono riportati in una scheda stratigrafica 
ove, oltre ai dati generali relativi al cantiere e alle attrezzature impiegate, è 
rappresentata graficamente la successione degli strati con la descrizione di ciascuno di 
essi, la profondità della falda, la profondità dei campioni estratti, la profondità e i 
risultati delle prove eseguite nel corso della perforazione, etc.  
Di seguito si riportano le schede stratigrafiche di alcuni dei 17 sondaggi effettuati. 
 
 
 
 
 
 
70 
 
 
Scheda stratigrafica sondaggio S2 
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Scheda stratigrafica sondaggio S3 
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Scheda stratigrafica sondaggio S4 
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3.9   Misura delle pressioni neutre 
I terreni sono materiali multifase, e come tali la loro risposta dipende dall’interazione tra 
le fasi. 
La misura della pressione interstiziale costituisce pertanto una procedura obbligata e al 
tempo stesso uno dei punti più delicati del programma di indagine. 
Tale misura è effettuata mediante piezometri o celle piezometriche, il cui impiego è 
basato sui seguenti presupposti: 
- il piezometro è un elemento poroso cavo (eventualmente circondato da un filtro), 
pieno d’acqua, la cui pressione è uguale a quella dell’ambiente circostante; 
- la presenza del piezometro non altera il regime delle pressioni neutre. 
Negli ultimi quarant’anni è stato sviluppato un gran numero di strumenti adatti allo 
scopo; la scelta del tipo più idoneo al caso in esame e la relativa messa in opera non è 
un’operazione semplice; al contrario, essa richiede una buona conoscenza del 
comportamento meccanico dei terreni, un’esperienza maturata nel settore delle misure 
in sito e una scrupolosa cura dei dettagli. 
In definitiva non è perciò un operazione di routine. 
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3.9.1  Principi di funzionamento e modalità di installazione dei piezometri 
Il tipo più semplice di piezometro è costituito da un tubo di metallo o plastica dotato di 
un tratto finestrato. Il diametro di tale tubo è compreso di solito tra 1” e 2” e il livello 
dell’acqua viene rilevato attraverso una sondina galvanometrica. 
 
 
Considerato il volume dell’acqua che deve fluire verso il tubo in presenza di una 
eventuale perturbazione che modifichi l’equilibrio idraulico originario, questo tipo di 
piezometro è adatto a terreni di elevata permeabilità (K>10
-6
 m/s). 
Se si è in presenza di un deposito omogeneo e la quota piezometrica è costante lungo 
tutta la verticale non è necessario sigillare il tratto finestrato, e il piezometro stesso può 
essere installato direttamente con una qualunque tecnica di infissione. 
Se invece si è interessati a una misura localizzata, è necessario eseguire un preforo e 
installare il tubo piezometrico isolando il tratto finestrato come riportato in figura. 
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Per ottenere una risposta più rapida, in terreni meno permeabili si impiega il piezometro 
introdotto da Casagrande. 
Esso è costituito da un cilindro di pietra porosa con lunghezza pari a 200 – 300 mm e 
diametro 30 – 50 mm. 
L’estremità superiore è collegata a due tubicini in PVC (rigidi) di diametro pari a 12,5 
mm, per il raccordo con la superficie.  
 
Schema di installazione del piezometro di Casagrande 
 
Per la messa in opera si procede come segue: 
1. A sondaggio ultimato, con il rivestimento in opera, si forma un tappo di fondo 
con malta di cemento, bentonite e acqua, fino a 0.5 m al di sotto della quota 
prevista per il piezometro. 
2. Si pone in opera un filtro dello spessore di 0.5 m e diametro delle particelle 1.4 
mm, ritirando man mano il rivestimento. 
3. Si pone in opera il piezometro, collegando i tubi di andata e ritorno in modo da 
essere sicuri della perfetta tenuta dei giunti. 
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4. Si realizza intorno e sopra il piezometro un filtro con sabbia pulita, ritirando 
sempre il rivestimento. 
5. Si esegue un sigillo impermeabile, costituito da alternanza di palline di bentonite 
e ghiaietto di spessore tra 0.5 e 1 m. 
6. Si realizza un altro strato di sabbia pulita e un secondo sigillo impermeabile. 
7. Si riempie il foro con malta di cemento, bentonite, acqua, colata attraverso delle 
aste che arrivino a fondo foro. 
 
 
 
Ultime fasi realizzative piezometro di Casagrande  
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Chiusura del pozzetto contenente il piezometro di Casagrande 
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3.9.2  Tempi di risposta dei piezometri 
La pressione dell’acqua all’interno di un piezometro può risultare diversa da quella 
esistente nel terreno circostante a causa del disturbo provocato dall’installazione del 
piezometro, o a causa di eventuali perturbazioni (scavi, infissione pali) 
È pertanto necessario che un certo volume di acqua fluisca verso o dal piezometro 
perché si raggiunga una condizione di equilibrio. 
Durante questa fase transitoria, la pressione dell’acqua all’interno dello strumento 
risulta diversa da quella pertinente all’acqua nel terreno circostante e ogni misura 
effettuata in tale fase non è rappresentativa del reale regime delle pressioni interstiziali. 
Il tempo richiesto per raggiungere la condizione di equilibrio dipende dalle proprietà del 
terreno e dalle caratteristiche del piezometro usato. 
 
 
Tempi di risposta di vari tipi di piezometri 
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3.10   Prove penetrometriche statiche (CPT) e con piezocono (CPTu) 
 
3.10.1  Generalità 
 
Le prove penetrometriche statiche consistono nell’infiggere a pressione una punta 
conica di caratteristiche normalizzate alla velocità costante di 20 mm/sec. Il diametro 
della punta è di 35,7 mm e l’angolo di apertura del cono è di 60°. Il manicotto che segue 
la punta ha una superficie laterale di 150 cm
2
.  
 
 
 
Nei penetrometri meccanici la punta conica è collegata a una batteria di aste coassiali ad 
una tubazione di rivestimento. In tal modo è possibile far avanzare per un tratto di 40 
mm dapprima soltanto la punta applicando la spinta soltanto alle aste interne. 
Successivamente viene agganciato il manicotto e viene così misurata globalmente la 
resistenza all’avanzamento della punta e del manicotto. 
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La misura della resistenza all’avanzamento della punta è solitamente indicata con il 
simbolo qc (FL
-2
). Sottraendo il valore della spinta applicata nel tratto precedente, è 
possibile risalire alla misura dell’attrito laterale, indicata con il simbolo fs (FL
-2
). 
 
 
 
Infine la spinta viene applicata alle aste interne facendo avanzare l’intero sistema e il 
procedimento viene ripetuto ad intervalli di 20 cm.  
E’ una peculiarità quindi del penetrometro statico, il fatto che la resistenza alla punta e 
la resistenza per attrito laterale non si riferiscano esattamente alla stessa profondità. 
Nei penetrometri elettrici, la punta è solidale a una tubazione priva di rivestimento e la 
separazione tra resistenza alla punta e attrito laterale, è resa possibile da misure eseguite 
localmente con trasduttori elettrici. 
Le prove penetrometriche statiche possono essere eseguite in tutti i tipi di terreno 
granulometricamente compresi tra le argille e le sabbie grosse (la presenza di ghiaia e 
ciottoli, oltre a costituire un ostacolo, può danneggiare seriamente la punta) e offrono il 
vantaggio di una elevata ripetibilità unitamente alla possibilità di inserire ulteriori 
sensori, quali ad esempio quelli per la misura delle pressioni interstiziali. 
La profondità raggiungibile può superare i 40 metri in argille tenere, ma oltre i 20 metri 
possono già verificarsi deviazioni dalla verticale, per cui è facile introdurre errori nello 
stabilire esattamente la quota alla quale si effettua la misura di resistenza.  
E’ comunque possibile eseguire indagini profonde ricorrendo ai penetrometri elettrici 
che alloggiano nelle aste interne un inclinometro. 
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Va osservato come la letteratura geotecnica sia ricca di esempi che mostrano l’impiego 
dei risultati delle prove penetrometriche statiche quale mezzo per identificare i terreni 
da esse attraversati e sono stati proposti vari sistemi di classificazione basati su 
parametri quali la resistenza alla punta qc e il fiction ratio (FR) il quale è calcolato 
come:  
FR = fs/qc. 
 
A tale proposito va osservato che non sempre sono messi in chiara luce gli errori che si 
possono commettere quando ci si affida a tali procedure, che non vanno pertanto mai 
considerate come sostitutive di un buon sondaggio. 
 
 
 
E’ possibile ottenere una stima del modulo di compressione edometrica Eed come: 
 
Eed =  * qc 
 
In cui   è un parametro adimensionale che assume valori compresi tra 2,5 e 5 passando 
dalle sabbie fini a quelle ghiaiose. 
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Esistono anche correlazioni con il modulo secante di deformazione assiale E’25 
ricavabile da prove triassiali drenate al 25% della tensione devia torica di rottura: 
 
E’25 =  * qc 
 
Con variabile tra 1,8 e 2,6 nelle sabbie sciolte e tra 6 e 19 in quelle dense. 
Nel caso dei terreni a grana fina la penetrazione avviene in condizioni non drenate. 
Utilizzando le formule statiche, ossia l’espressione teorica della resistenza alla punta in 
condizioni non drenate di un palo di fondazione,  è possibile scrivere: 
 
Cu = (qc - ) / Nc 
 
In cui il coefficiente adimensionale Nc assume valori variabili tra 10 e 30, minori di 15 
in argille molli o poco consistenti e maggiori di 15 in quelle consistenti o molto 
consistenti. 
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Nella metà degli anni Settanta si è evidenziato come la potenzialità delle prove 
penetrometriche possa essere accresciuta qualora, oltre alla misura dei parametri 
convenzionali fin ora menzionati, si provveda anche alla misura della pressione 
interstiziale.  
Tale misura si ottiene grazie all’inserimento di un filtro collegato ad un trasduttore di 
pressione e alla punta così attrezzata si dà il nome di piezocono. 
 
 
 
La maggior potenzialità del piezocono, rispetto ad un comune piezometro, deriva 
comunque dal fatto che, mentre la resistenza alla punta risente di effetti di scala e 
richiede quindi che la lente di sabbia abbia uno spessore di per sé già significativo per 
poter essere individuato, la misura della pressione interstiziale non dipende da tali 
fattori ed è quindi un parametro molto più sensibile nella definizione del profilo 
stratigrafico. 
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3.11  Caratteristiche tecniche del penetrometri utilizzati 
 
Per quanto riguarda l’esecuzione delle prove penetrometriche effettuate  nella Provincia 
di Pisa, esse sono state assegnate a due diverse ditte: 
 Argine in sinistra idraulica alla ditta Geotecnica Veneta s.r.l. di Venezia 
 Argine in destra idraulica alla ditta Ismgeo s.r.l. di Bergamo 
Per le prove sull’argine sinistro è stato utilizzato un penetrometro PAGANI TG 73 – 
200 i cui dati tecnici sono sotto riportati: 
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CPT  
 Max pressione operativa [bar] 220 
 Forza di infissione [kN] 200 
 Forza di estrazione [kN] 250 
 Velocità di infissione senza carico [cm/sec] 0 ÷ 16 
 Velocità di estrazione senza carico [cm/sec] 0 ÷ 11 
 Corsa [mm] 2000 
ANCORAGGIO 
 Motori idraulici con riduttore 2 
 Coppia [kgm] 500 
 Sistema di ancoraggio: Telescopico 
 Aste elicoidali Ø x L [mm]: Elicoidi Ø 300 -       400 - 500 
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Per le prove sull’argine destro è stato utilizzato invece un penetrometro PAGANI TG 63 
– 200 i cui dati tecnici sono sotto riportati: 
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CPT  
 Max pressione operativa [bar] 240 
 Forza di infissione [kN] 200 
 Forza di estrazione [kN] 210 
 Velocità di infissione senza carico [cm/sec] 0 ÷ 10 
 Velocità di estrazione senza carico [cm/sec] 0 ÷ 7.5 
 Corsa [mm] 1250 
 
ANCORAGGIO 
 Motori idraulici con riduttore 4 
 Coppia [kgm] 160 
 Sistema di ancoraggio: Aste elicoidali composte 
 Aste elicoidali Ø x L [mm]: 100 x 750 
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3.12   Interpretazione dei risultati delle prove CPT e CPTu 
 
L’analisi dei risultati di prove C.P.T. consente in primo luogo il riconoscimento 
litologico dei terreni attraversati e la ricostruzione della successione stratigrafica. 
Questa prima fase interpretativa è essenziale e necessaria per ogni ulteriore 
interpretazione geotecnica. Infatti, durante la prova sono misurate le resistenze di punta 
e di attrito laterale opposte dal terreno nelle condizioni di rottura determinate dalla 
penetrazione dello strumento con una velocità imposta costante di 2 cm/sec. A seconda 
della permeabilità del terreno attraversato la rottura avviene in condizioni drenate o non 
drenate. Pertanto il modello interpretativo del fenomeno della rottura è condizionato dal 
tipo di terreno cui si riferiscono i dati di resistenza misurati. 
 
3.12.1   Riconoscimento stratigrafico 
 
La resistenza penetrometrica di punta offerta da un terreno sabbioso è, di norma, 
nettamente superiore alla resistenza offerta da terreni argillosi di media e bassa 
consistenza.  
Pertanto molte volte il solo esame del profilo di qc può dare una prima idea della 
successione stratigrafica. Tuttavia le migliori correlazioni proposte per l’individuazione 
della natura del terreno attraversato fanno uso, oltre che della resistenza di punta, qc, 
anche della resistenza d’attrito laterale, fs.  
In particolare la carta di classificazione più accreditata per il penetrometro statico 
meccanico è quella di Schmertmann (1978), rappresentata nella figura sottostante, che 
ha in ascissa il rapporto adimensionale 
 
 
detto rapporto d’attrito o di frizione o delle resistenze, in scala naturale, e in ordinata 
la resistenza di punta qc [FLˉ²] in scala logaritmica. 
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Carta di classificazione per il penetrometro statico meccanico (Schmertmann, 1978) 
 
 
Per il penetrometro elettrico si può fare riferimento alla carta di Robertson (1990), 
rappresentata nella figura sottostante, che ha in ascissa il rapporto d’attrito 
normalizzato: 
 
 
Eq. 3.2 
 
e in ordinata la resistenza di punta normalizzata: 
 
 
Eq. 3.3 
 
entrambe le variabili in scala logaritmica. 
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Carta di classificazione per il penetrometro statico elettrico (Robertson 1990) 
 
 
I campi in cui è diviso il grafico della figura sopra riportata sono contraddistinti da 
numeri cui corrispondono i seguenti tipi di terreno: 
 
1. Terreno sensitivo a grana fine. 
2. Terreno organico, torba. 
3. Argille. Da argille ad argille limose. 
4. Limi. Da limi argillosi ad argille limose. 
5. Sabbie. Da sabbie limose a limi sabbiosi. 
6. Sabbie. Da sabbie pulite a sabbie limose. 
7. Da sabbie ghiaiose a sabbie. 
8. Da sabbie molto dense a sabbie argillose fortemente sovraconsolidate o cementate. 
9. Materiali fini granulari molto duri, fortemente sovraconsolidati o cementati. 
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È opportuno che l’interpretazione stratigrafica delle prove CPT sia avvalorata dal 
confronto con profili stratigrafici direttamente ottenuti mediante sondaggi eseguiti 
nell’area d’indagine. 
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3.12.2   Prova con piezocono (CPTu) 
Il piezocono è un penetrometro statico a punta elettrica dotato di un elemento poroso di 
ceramica fine o di acciaio, detto filtro, di norma posto alla base della punta conica, che 
permette di misurare e registrare oltre ai parametri di resistenza alla penetrazione, qc e 
fs, anche la pressione interstiziale, u2, sia durante l’avanzamento sia a penetrometro 
fermo ( vedi figura). La misura corretta della pressione u2 è condizionata dalla completa 
saturazione del filtro. 
 
 
 
Punta di un piezocono  
 
La possibilità di misurare la pressione interstiziale ha considerevolmente aumentato la 
capacità interpretativa della prova nei terreni saturi sotto falda. Infatti, durante la 
penetrazione alla velocità di 2cm/sec, nei terreni sabbiosi e permeabili la rottura avviene 
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in condizioni drenate, senza sensibili variazioni della pressione interstiziale, e quindi la 
pressione misurata dal piezometro coincide con quella in sito (u2 = u0), mentre nei 
terreni a grana fine e poco permeabili, si generano sovrappressioni interstiziali, Δu, e 
quindi viene misurata la pressione u2 = u0 + Δu. 
Poiché inoltre la sensibilità dello strumento alla variazione delle pressioni interstiziali è 
molto alta in quanto non risente di effetti di scala, è possibile identificare anche sottili 
livelli di terreno a permeabilità differente, la cui presenza può essere decisiva nella 
stima dei tempi di consolidazione. Nella figura sotto riportata sono rappresentati i profili 
delle misure eseguite durante una prova con piezocono. 
 
 
 
Per l’interpretazione della prova occorre utilizzare la resistenza di punta corretta, qt, che 
tiene conto della differenza tra l’area della punta, Ac, e l’area della parte del cono che 
agisce direttamente sulla cella di carico, An. Il valore di qt è dato dall’equazione: 
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Eq. 3.4 
 
con a = An /Ac. 
Il valore del rapporto delle aree, a, si determina sperimentalmente per ogni piezocono ed 
è in genere compreso tra 0,55 e 0,9. Si definisce rapporto delle pressioni interstiziali il 
parametro: 
 
 
Eq. 3.5 
 
in cui σvo rappresenta la tensione verticale totale presente in sito. 
 
 
 
Per l’identificazione litologica ed il riconoscimento stratigrafico dai risultati di prove 
con piezocono può essere utilizzato il grafico di Figura 3.11 (Robertson, 1990). 
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Carta di classificazione di Robertson per piezocono 
 
Nella figura sotto riportata è rappresentata una carta di classificazione di Robertson per 
una delle prove eseguite sull’argine in sinistra idraulica del fiume Serchio nella 
provincia di Pisa: 
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3.13  Caratteristiche tecniche dei piezoconi utilizzati 
 
 
Sull’argine in sinistra idraulica è stato utilizzato, dalla ditta Geotecnica Veneta, un 
piezocono modello MEMOCONE MK II della ditta ENVI di cui si riporta alcune 
caratteristiche e immagini: 
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Sull’argine in destra idraulica, invece, è stato utilizzato, dalla ditta Ismgeo, un 
piezocono modello CPL2IN della ditta Tecnopenta di cui si riporta alcune 
caratteristiche e immagini: 
 
 
PIEZOCONO CPL2IN  
 
 
 
 
 
 
 
 
Il sistema permette di eseguire la prova penetrometrica statica con punta elettrica o 
piezocono; possono essere quindi monitorati per intervalli di 2 cm d’avanzamento i 
parametri seguenti: 
Qc, Fs, U, inclinazione su due assi a 90°, velocità d’avanzamento, temperatura. 
 
Il sistema si compone di alcuni dispositivi fondamentali e di accessori: 
 
- centralina di interfaccia con Personal Computer; 
- punta elettrica - piezocono per la misura dei parametri Rp, Rl, Pn, inclinazione; 
- cavo di collegamento tra piezocono / punta elettrica e interfaccia con PC; 
- sistema di sincronizzazione tra l'avanzamento della punta elettrica ed il sistema      
d’acquisizione dei dati; 
- interruttore di comando; 
- software di gestione del sistema per la visualizzazione dell'andamento dei parametri 
rilevati, la loro registrazione e altre funzioni; 
- accessori: raccordi tra testa di spinta e aste, raccordo aste- punta, sistema di 
saturazione piezocono, 
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Punta del piezocono 
 
 
Particolare del filtro poroso 
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Prima di iniziare le prove penetrometriche CPTu, le due ditte hanno concordato di 
eseguire un test per poter capire se i risultati che si andrà determinando con l’avvio della 
campagna indagini, fossero confrontabili o meno. 
Il test consisteva nell’esecuzione simultanea, da parte di entrambe le ditte, di una prova 
penetrometrica in una zona molto ravvicinata dell’argine del fiume Serchio. 
Da tale prova si sono determinati i parametri fondamentali: qc, FR, u2. 
Le due ditte hanno però saturato il filtro con due diverse tecniche: 
- Geotecnica Veneta con acqua e grasso 
- Ismgeo con olio siliconico 
I risultati sono sostanzialmente confrontabili e paragonabili, come si può notare dai 
grafici sotto riportati. 
Si ha una leggera sovrastima da parte della Geotecnica Veneta, più marcata nella 
determinazione di u2. 
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3.14   Prove di permeabilità 
 
La permeabilità (o conducibilità idraulica) è l'attitudine di un deposito a lasciarsi 
attraversare dall'acqua per effetto di un gradiente idraulico ed esprime la resistenza del 
mezzo al deflusso dell' acqua che lo attraversa.  
Essa viene misurata con il coefficiente di permeabilità (K) e rappresenta il volume di 
acqua in m
3
 che attraversa con moto laminare nell'unità di tempo (1 secondo) una unità 
di sezione (l m
2
) ortogonale alla direzione di def1usso, sotto l'effetto di un gradiente 
idraulico unitario ed alla temperatura di 20°C.  
Il coefficiente K si esprime generalmente in m/sec o cm/sec.  
Il suo valore dipende dalle caratteristiche del terreno (composizione granulometrica, 
forma dei grani, stato di addensamento, ecc.) e da quelle del fluido in movimento 
(viscosità, legata alla temperatura, e densità).  
Nella Tabella sottostante (R. Lancellotta ,1987) sono riportati i valori orientativi del 
coefficiente K, tipici dei principali tipi di terreno. Si può osser\are come la permeabilità 
sia un parametro estremamente variabile in natura: 10
-9
 > k > 1 (m/s).  
 
 
 
Schematizzando, si definiscono in genere terreni permeabili quelli in cui K > 10
-6 
m/sec.; in essi il flusso è libero ed il loro comportamento in campo statico viene 
analizzato in condizioni drenate.  
Viceversa i terreni impermeabili (K < 10
-6 
m/s), quando sottoposti ad una modificazione 
dello stato tensionale, si comportano inizialmente come un sistema chiuso, senza moto 
di filtrazione; in campo statico vengono analizzati in condizioni non drenate. 
Successivamente inizia un flusso in regime transitorio di lunga durata (consolidazione) 
fino a che l'equilibrio non si è ristabilito. Poiché durante la consolidazione varia lo stato 
di addensamento dei grani, anche il coefficiente di permeabilità varia di conseguenza.  
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Il coefficiente di permeabilità viene generalmente misurato in laboratorio nei terreni a 
grana fine, nei quali è possibile prelevare campioni relativamente indisturbati; viene 
viceversa misurato in sito nei depositi ove non è possibile con i mezzi usuali prelevare 
campioni indisturbati e dove l'influenza della macrostruttura può essere tale da dover 
considerare poco significativi i valori misurati in laboratorio su campioni di piccole 
dimensioni (argille e rocce fratturate, presenza di sottili lenti sabbiose, ecc.).  
Recentemente però, soprattutto dopo l'introduzione dell'autoperforazione e del 
piezocono, si sta diffondendo la misura in sito del coefficiente K anche nei terreni a 
grana fine.  
A causa della grande variabilità la determinazione sperimentale del coefficiente K è 
condizionata da numerosi fattori ed ipotesi semplificative per cui i valori misurati 
possono discostarsi di un ordine di grandezza da quelli reali del deposito, pur avendo 
preparato ed eseguito le prove con la massima cura.  
 
 
3.14.1   Prove a carico costante 
 
La prova consiste nel misurare la portata necessaria per mantenere costante un livello 
dell’acqua nel foro, superiore o inferiore a quello stabilizzato corrispondente alla falda 
esterna. 
Nel primo caso l’acqua viene immessa nel foro e questo metodo viene generalmente 
impiegato nei fori di piccolo diametro. 
Nel secondo caso l’acqua viene emunta dal foro; questo metodo può essere facilmente 
adoperato per i fori di grande diametro. 
La costanza del livello viene controllata con una normale sondina elettrica o con un’asta 
graduata mentre la portata viene misurata con un contatore di precisione inserito nella 
mandata della pompa. 
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3.14.1.1   Interpretazione della misure 
 
Il valore del coefficiente di permeabilità può esser calcolato mediante l’espressione 
generale: 
 
Dove: 
Q [m
3
/s] è la portata immessa o emunta, 
h [m] il livello dell’acqua nel foro (rispetto alla base del foro se la prova è eseguita 
sopra falda, oppure rispetto al livello di falda se la prova è eseguita sotto falda), 
F [m] un fattore di forma, dipendente dalla forma e dalla geometria della sezione 
filtrante ed è riportato nella Tabella sottostante in relazione alle geometrie rappresentate 
nella Figura a seguire. 
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le dimensioni vanno inserite in metri ed il valore della permeabilità è espresso in 
cm/sec. 
Nel caso delle prove sotto falda si sono fatte le seguenti assunzioni: 
a) Le dimensioni della sezione filtrante sono sufficientemente piccole per far 
ritenere costante il carico idraulico nei vari punti della sezione stessa; 
b) Le linee di flusso sono ortogonali alle pareti della sezione filtrante, che sono 
assunte come superfici equipotenziali; 
c) La sezione filtrante è assimilata ad una superficie di rivoluzione attorno all’asse 
del foro di sondaggio. 
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L’interpretazione presuppone inoltre l’applicabilità della legge di Darcy (flusso 
laminare). Nelle prove a carico costante l’ipotesi di flusso laminare può essere 
controllata, diagrammando i volumi d’acqua progressivamente emunti o immessi 
(ordinate) ed i relativi tempi, dall’istante in cui i livelli e la portata sono considerati 
costanti.  
In regime di flusso laminare i punti si dispongono lungo una retta. 
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3.14.2   Prove a carico variabile 
 
In questo tipo di prova si misura la velocità di riequilibrio del livello dell’acqua nel foro 
(abbassamento o risalita) dopo averlo alterato mediante immissione o emungimento. 
Solitamente queste prove vengono effettuate per immissione di acqua per ragioni di 
semplice operatività, ma il calcolo del coefficiente di permeabilità è analogo per 
entrambi i casi. 
Si aggiunge acqua pulita nel foro innalzandone il livello quanto più possibile. 
All’istante in cui si sospende l’immissione dell’acqua si misura l’altezza del livello (h0) 
e si fa partire un cronometro, annotando ora e minuti di partenza (t0). 
Si eseguono letture del livello h a frequenti intervalli di tempo t annotando sia il livello 
dell’acqua che il tempo di ciascuna lettura. 
L’intervallo di tempo fra due letture non può essere precisato a priori perché esso viene 
scelto in base alla velocità di discesa dell’acqua nel foro. 
Vengono annotate poi le seguenti informazioni: 
 Diametro D del foro (non rivestito) nel tratto di prova, nonché il diametro 
interno del rivestimento; 
 Profondità del foro da testa tubo rivestimento; 
 Profondità della scarpa di rivestimento da testa tubo; 
 Profondità del filtro di ghiaia se usato; 
 Data ora minuto di inizio delle letture del livello; 
 Letture dei livelli d’acqua da testa tubo e tempi corrispondenti; 
 Altezza della testa del tubo sopra il piano di campagna; 
 Livello statico (di equilibrio) della falda rispetto alla testa del tubo. 
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3.14.2.1    Interpretazione della misure 
 
Il valore del coefficiente di permeabilità K viene calcolato mediante la seguente 
formula: 
 
Dove: 
A [m
2
] è l’area di base del foro, 
h1 e h2 sono le altezze agli istanti t1 e t2 rispetto al livello della falda o a fondo foro (se 
si tratta di prove di abbassamento condotte sopra il livello di falda), 
F [m] è il fattore di forma precedentemente definito. 
 
Nel caso in esame, le prove di permeabilità eseguite sull’argine del fiume Serchio nella 
Provincia di Lucca, sono state condotte eseguendo quattro prove di permeabilità per 
ogni foro di sondaggio a diverse profondità: 
o Prova 1 di 4 eseguita a una profondità pari a 1.65 m 
o Prova 2 di 4 eseguita a una profondità pari a 3.15 m 
o Prova 3 di 4 eseguita a una profondità pari a 6.15 m 
o Prova 4 di 4 eseguita a una profondità pari a 9.15 m 
E per ciascuna prova è stato calcolato il coefficiente di permeabilità media K. 
Di seguito è riportato un elaborato delle prove di permeabilità eseguite sull’argine del 
fiume Serchio nella Provincia di Lucca; nel caso specifico la prova di permeabilità n. 2 
di 4 eseguita al sondaggio S4: 
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3.15   Risultati delle prove di permeabilità eseguite 
 
I risultati ottenuti da tali prove sono riportati nella seguente tabella: 
 
 
I quali sono stati inseriti in un grafico in funzione della profondità, così da poter 
evidenziare la stratigrafia del terreno in oggetto. 
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Dallo studio delle prove di permeabilità si evince che i terreni attraversati dai sondaggi 
sono essenzialmente di 3 tipi: 
o Sabbia molto fine limosa; 
o Sabbia medio-fine inglobante ghiaia; 
o Limo sabbioso. 
Questo può esser facilmente riscontrato e verificato, controllando l’intervallo in cui 
oscilla il coefficiente di permeabilità (K) riportato nella tabella a pag 103, ricordando 
sempre che tali valori sono orientativi. 
Come si può osservare dai due grafici sopra riportati si vede come il coefficiente di 
permeabilità tenda ad aumentare man mano che si scende in profondità, questo è 
riscontrabile in modo evidente dai sondaggi S3 S4 i quali hanno un aumento del valore 
di K soprattutto nella parte più profonda del sondaggio, dai 6,15 ai 9,15 metri. 
Altri sondaggi invece hanno un andamento più uniforma come i sondaggi numero S6 e 
S8; mentre alcuni, come i sondaggi S7 e S12 hanno andamenti opposti ai precedenti, per 
i quali si hanno valori di permeabilità maggiori negli strati superficiali rispetto a quelli 
più profondi. 
Comunque si può vedere che in termini generali man mano che la profondità aumenta, 
anche il valore del coefficiente di permeabilità K tende ad aumentare. 
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4.  Indagini di laboratorio 
 
4.1   Resistenza al taglio dei terreni – generalità 
 
Per le verifiche di resistenza delle opere geotecniche, è necessario valutare quali sono 
gli stati di tensione massimi sopportabili dal terreno in condizioni di incipiente rottura. 
La resistenza al taglio di un terreno in una direzione è la massima tensione tangenziale, 
τf che può essere applicata alla struttura del terreno, in quella direzione, prima che si 
verifichi la “rottura”, ovvero quella condizione in cui le deformazioni sono in 
accettabilmente elevate. 
La rottura può essere improvvisa e definitiva, con perdita totale di resistenza (come 
avviene generalmente per gli ammassi rocciosi), oppure può avere luogo dopo grandi 
deformazioni plastiche, senza completa perdita di resistenza, come accade spesso nei 
terreni. Nella Meccanica dei Terreni si parla di resistenza al taglio, perché in tali 
materiali, a causa della loro natura particellare, le deformazioni (e la rottura) avvengono 
principalmente per scorrimento relativo fra i grani. In linea teorica, se per l’analisi delle 
condizioni di equilibrio e di rottura dei terreni si utilizzasse un modello discreto, 
costituito da un insieme di particelle a contatto, si dovrebbero valutare le azioni mutue 
intergranulari (normali e tangenziali alle superfici di contatto) e confrontarle con i valori 
limite di equilibrio. Tale approccio, allo stato attuale e per i terreni reali, non è 
praticabile. 
Per la soluzione dei problemi di meccanica del terreno è tuttavia possibile, in virtù del 
principio delle tensioni efficaci, riferirsi al terreno saturo (mezzo particellare con gli 
spazi fra le particelle riempiti da acqua) come alla sovrapposizione nello stesso spazio 
di due mezzi continui: un continuo solido corrispondente alle particelle di terreno, ed un 
continuo fluido, corrispondente all’acqua che occupa i vuoti interparticellari. In tal 
modo è possibile applicare anche ai terreni i ben più familiari concetti della meccanica 
dei mezzi continui solidi e della meccanica dei mezzi continui fluidi. 
Le tensioni che interessano il continuo solido sono le tensioni efficaci, definite dalla 
differenza tra le tensioni totali e le pressioni interstiziali: 
σ ' = σ – u 
Eq: 4.1                                                                     
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A queste, in base al principio delle tensioni efficaci, è legata la resistenza al taglio dei 
terreni. 
 
4.2   Criterio di rottura di Mohr-Coulomb 
 
In base al principio delle tensioni efficaci “Ogni effetto misurabile di una variazione 
dello stato di tensione, come la compressione, la distorsione e la variazione di 
resistenza al taglio è attribuibile esclusivamente a variazioni delle tensioni efficaci”. 
Dunque la resistenza del terreno, che a causa della natura particellare del mezzo, è una 
resistenza al taglio, deve essere espressa da una relazione (criterio di rottura) del tipo: 
 
 
Eq: 4.2 
 
Il più semplice ed utilizzato criterio di rottura per i terreni, è il criterio di Mohr-
Coulomb: 
 
 
Eq: 4.3  
 
in base al quale la tensione tangenziale limite di rottura in un generico punto P di una 
superficie di scorrimento potenziale interna al terreno, è dato dalla somma di due 
termini: il primo, detto coesione c‟, è indipendente dalla tensione efficace normale alla 
superficie agente in quel punto, ed il secondo è ad essa proporzionale attraverso un 
coefficiente d’attrito tan '. L’angolo ' è detto angolo di resistenza al taglio. 
Nel piano di Mohr l’equazione (4.3) rappresenta una retta (Figura 4.1), detta retta di 
inviluppo a rottura, che separa gli stati tensionali possibili da quelli privi di significato 
fisico perché incompatibili con la resistenza del materiale. Nel piano τ − σ', lo stato di 
tensione (che per semplicità di esposizione si considera piano) nel punto P, 
corrispondente alla rottura, sarà rappresentato da un cerchio di Mohr tangente 
all’inviluppo di rottura (Figura 4.1). 
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Fig. 4.1  Criterio di rottura Mohr Coulomb 
 
Un cerchio di Mohr tutto al di sotto della retta inviluppo di rottura indica invece che la 
condizione di rottura non è raggiunta su nessuno dei piani passanti per il punto 
considerato, mentre non sono fisicamente possibili le situazioni in cui il cerchio di Mohr 
interseca l’inviluppo di rottura.  
Si osservi che in base alle proprietà dei cerchi di Mohr risulta nota la rotazione del piano 
di rottura per P (ovvero del piano su cui agiscono la tensione efficace normale σ’n,f e la 
tensione tangenziale τf) rispetto ai piani principali per P (ovvero rispetto a quei piani su 
cui agiscono solo tensioni normali e le tensioni tangenziali sono zero). In particolare 
l’angolo fra il piano di rottura e il piano su cui agisce la tensione principale maggiore 
σ’1,f è pari a (π/4 +  '/2). 
Infatti, con riferimento alla Figura 4.1, si considerino i valori degli angoli del triangolo 
FDC: 
 
Poiché la somma degli angoli di un triangolo è π, ne risulta: θf = '/2 + π/4 
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4.3   Osservazioni sull’inviluppo di rottura 
 
In relazione a quanto esposto nei paragrafi precedenti è opportuno evidenziare che: 
- il criterio di rottura di Mohr- Coulomb non dipende dalla tensione principale 
intermedia; si osservi infatti la Figura 4.2 che rappresenta lo stato tensionale in un punto 
in condizioni di rottura. Essa dipende dai valori di σ’1,f e di σ’3,f, che definiscono 
dimensioni e posizione del cerchio di Mohr tangente alla retta d’inviluppo di rottura, ed 
è indipendente dal valore di σ’2,f. 
 
Fig. 4.2 Il criterio di rottura Mohr - Coulomb non dipende dalla tensione principale intermedia 
 
- i parametri di resistenza al taglio c‟ e ' non sono caratteristiche fisiche del terreno, ma 
sono funzione di molti fattori, fra cui: storia tensionale, indice dei vuoti, livello di 
tensione e di deformazione, tipo di struttura, composizione granulometrica, temperatura 
ecc... 
- l’inviluppo a rottura può presentare c‟ = 0; 
- l’inviluppo di rottura reale non è necessariamente una retta; spesso tale 
approssimazione è accettabile solo in un campo limitato di tensioni. Pertanto nella 
sperimentazione di laboratorio occorre indagare sul campo di tensioni prossimo allo 
stato tensionale in sito. 
Occorre poi considerare un’importantissima conseguenza della seguente asserzione del 
principio delle tensioni efficaci: “la variazione di resistenza al taglio è attribuibile 
esclusivamente a variazioni delle tensioni efficaci”. Quando in un terreno interviene 
un’alterazione delle tensioni totali, a causa di carichi, positivi o negativi, applicati in 
superficie o in profondità, risultano conseguentemente alterate le pressioni interstiziali e 
le tensioni efficaci, ed ha inizio un processo di filtrazione in regime transitorio 
(consolidazione).  
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Nei terreni a grana grossa, molto permeabili, tale processo è pressoché istantaneo 
(sistema aperto), cosicché alle variazioni di tensione totale corrispondono 
immediatamente analoghe variazioni di tensione efficace mentre le tensioni interstiziali 
rimangono inalterate (condizioni drenate). Dunque, noto lo stato tensionale iniziale, è 
sufficiente conoscere entità e distribuzione degli incrementi di tensione (totale = 
efficace) indotti dal carico applicato per valutare la resistenza al taglio disponibile in 
ogni punto dell’ammasso (naturalmente se sono noti i parametri di resistenza al taglio). 
Invece nei terreni a grana fine, poco permeabili, non sono generalmente note né l’entità 
né l’evoluzione nel tempo delle variazioni di pressione interstiziale e di tensione 
efficace conseguenti ad una variazione di tensione totale prodotta dai carichi applicati. 
Possiamo solo dire che, se il terreno è saturo, all’istante di applicazione del carico le 
deformazioni volumetriche sono nulle (sistema chiuso, condizioni non drenate o a breve 
termine), mentre possono esserci deformazioni di taglio. Solo dopo che si sarà esaurito 
il processo di consolidazione e le sovrappressioni interstiziali si saranno dissipate, le 
tensioni efficaci e quindi la resistenza al taglio si saranno stabilizzate sul valore finale 
(condizioni drenate o a lungo termine). 
Conseguentemente, mentre per i terreni a grana grossa la resistenza al taglio, e quindi le 
condizioni di stabilità, non variano nel tempo dall’applicazione del carico, ciò avviene 
per i terreni a grana fine. In particolare se durante il processo di consolidazione le 
tensioni efficaci crescono, anche la resistenza al taglio progressivamente cresce e le 
condizioni di stabilità più critiche sono a breve termine. Se invece durante il processo di 
consolidazione le tensioni efficaci decrescono anche la resistenza al taglio 
progressivamente decresce e le condizioni di stabilità più critiche sono a lungo termine. 
Per tale motivo, ad esempio, se un rilevato è stabile subito dopo la costruzione lo sarà 
anche in futuro, ma se la parete di uno scavo è stabile subito dopo la sua esecuzione non 
è affatto detto che lo sarà anche dopo un certo tempo. 
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4.4   L’apparecchio e le prove triassiali standard 
 
 
 
Fig. 4.3 Cella per prove triassiali di tipo standard 
 
Le prove triassiali standard sono eseguite, con modalità diverse, su campioni ricostituiti 
di materiali sabbiosi e su campioni indisturbati o ricostituiti di terreni a grana fine per 
determinarne le caratteristiche di resistenza al taglio e di rigidezza. Nel seguito si 
considereranno solamente le prove di compressione su terreni saturi. Differenti modalità 
di prova (ad esempio per estensione) o prove su terreni non saturi sono possibili ma 
richiedono apparecchiature più complesse e, allo stato attuale, non sono di routine. In 
Figura 4.3 è rappresentato lo schema di un apparecchio per prove triassiali standard. I 
provini di terreno hanno forma cilindrica con rapporto altezza/diametro generalmente 
compreso tra 2 e 2.5. Il diametro è di norma pari a 38.1 mm, metre l’altezza del provino 
di solito è pari a 76.2 mm. Poiché il diametro deve essere almeno 10 volte maggiore 
della dimensione massima dei grani, prove triassiali su terreni contenenti ghiaie o 
ciottoli non sono possibili salvo disporre di apparecchiature speciali di grandi 
dimensioni. Lo stato tensionale a cui è soggetto un provino durante una prova triassiale 
è di tipo assial-simmetrico e rimane tale durante tutte le fasi della prova, quindi le 
tensioni principali agiscono sempre lungo le direzioni assiale e radiali del provino. 
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Il provino, la cui preparazione richiede procedure diverse a seconda della natura del 
terreno, è appoggiato su un basamento metallico all’interno di una cella di perspex. Tra 
il basamento e il provino è posto un disco di materiale poroso molto permeabile, 
protetto da un disco di carta filtro che evita l’intasamento dei pori.  
Anche superiormente al provino è posto un disco di carta filtro e una pietra porosa, 
sopra la quale è appoggiata una piastra circolare di carico. 
La superficie laterale del provino è rivestita con una membrana di lattice di gomma, 
molto flessibile e impermeabile, stretta con guarnizioni di gomma al basamento 
inferiore ed alla piastra di carico superiore.  
Talvolta tra la superficie laterale del provino e la membrana di lattice di gomma sono 
poste strisce verticali di carta filtro per favorire la fuoriuscita dell’acqua verso l’esterno. 
La cella di perspex è riempita d’acqua che può essere messa in pressione esercitando 
così uno stato di compressione isotropa sul provino.  
Il provino risulta idraulicamente isolato dall’acqua interna alla cella di perspex, ma in 
collegamento idraulico con l’esterno, poiché sia il basamento che la piastra di carico 
sono attraversati da condotti collegati con sottili e flessibili tubi di drenaggio. 
La carta filtro disposta sulla superficie laterale del provino ha la funzione di facilitare il 
flusso dell’acqua dal provino all’esterno. 
I tubi di drenaggio possono essere anche utilizzati per mettere in pressione l’acqua 
contenuta nel provino (contropressione interstiziale o back pressure), o possono essere 
chiusi e collegati a strumenti di misura della pressione dell’acqua. 
Il tetto della cella è attraversato da un’asta verticale scorrevole (pistone di carico, Figura 
4.3) che può trasmettere un carico assiale al provino attraverso la piastra di carico. 
In definitiva con l’apparecchio triassiale standard è possibile: 
- esercitare una pressione totale isotropa sul provino mediante l’acqua contenuta 
nella cella; 
- fare avvenire e controllare la consolidazione isotropa del provino misurandone le 
variazioni di volume, corrispondenti alla quantità di acqua espulsa o assorbita 
attraverso i tubi di drenaggio; 
- deformare assialmente il provino a velocità costante fino ed oltre la rottura 
misurando la forza assiale di reazione corrispondente;  
- misurare il volume di acqua espulso o assorbito dal provino durante la 
compressione assiale a drenaggi aperti; 
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- controllare le deformazioni assiali del provino, determinate dalla velocità di 
avanzamento prescelta della pressa, durante la compressione assiale; 
- misurare la pressione dell’acqua nei condotti di drenaggio (che si suppone 
eguale alla pressione interstiziale uniforme nei pori del provino) quando la 
compressione, isotropa o assiale, avviene a drenaggi chiusi; 
- mettere in pressione l’acqua nei condotti di drenaggio, e quindi creare una 
eguale pressione interstiziale nel provino. 
Nell’interpretare i risultati delle prove si ipotizza un comportamento de formativo 
isotropo del terreno. 
Le prove triassiali standard sono condotte secondo tre modalità: 
o prova triassiale consolidata isotropicamente drenata (TxCID), 
o prova triassiale consolidata isotropicamente non drenata (TxCIU), 
o prova triassiale non consolidata non drenata (TxUU). 
 
Per ciascuno dei tre tipi di prova il provino è inizialmente saturato mediante la 
contemporanea applicazione di una tensione isotropa di cella e di una poco minore 
contropressione dell’acqua interstiziale. In tal modo le bolle d’aria eventualmente 
presenti nel provino tendono a sciogliersi nell’acqua interstiziale. 
La verifica dell’avvenuta saturazione viene fatta mediante la misura del coefficiente B 
di Skempton: a drenaggi chiusi s’incrementa la pressione di cella di una quantità Δσ e si 
misura il conseguente aumento di pressione interstiziale, Δu. Se il rapporto Δu/Δσ, 
ovvero il coefficiente B, risulta pari a 1, il provino è saturo (in pratica si ritiene 
sufficiente B >0.95), se invece risulta B < 0.95 il provino non è saturo. Pertanto, per 
favorire la saturazione, si incrementano della stessa quantità i valori di pressione di cella 
e di contropressione interstiziale (in modo da mantenere costante la pressione efficace di 
consolidazione), e si ripete la verifica dell’avvenuta saturazione eseguendo una nuova 
misura di B.  
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4.5   Prova triassiale consolidata isotropicamente drenata (TxCID) 
 
Dopo avere eseguito la saturazione, la prova si svolge in due fasi.    
Nella prima fase il provino saturo è sottoposto a compressione isotropa mediante un 
incremento della pressione di cella, a drenaggi aperti fino alla completa consolidazione. 
La pressione di consolidazione, σc, è pari alla differenza fra pressione di cella (totale), 
σc, e contropressione interstiziale, u0. Il processo di consolidazione è controllato 
attraverso la misura nel tempo del volume di acqua espulso e raccolto in una buretta 
graduata, che è diagrammato in funzione del tempo (Figura 4.4).    
Nella seconda fase, ancora a drenaggi aperti, si fa avanzare il pistone a velocità costante 
e sufficientemente bassa da non produrre sovrappressioni interstiziali all’interno del 
provino. La velocità può essere scelta in modo inversamente proporzionale al tempo di 
consolidazione della prima fase. Durante la seconda fase è controllata la variazione nel 
tempo dell’altezza del provino, e sono misurate:    
-  la forza assiale esercitata dal pistone    
-  la variazione di volume del provino.    
 
 
Fig. 4.4 Variazione di volume di un provino che cosolida in cella triassiale, in funzione del tempo  
 
 
Tali misure permettono di calcolare, fino ed oltre la rottura del provino:    
 
- la deformazione assiale media, εa,    
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- la deformazione volumetrica media, εv, (e quindi anche la deformazione radiale 
media, εr = (εv – εa) / 2), Figura 4.5 
- la tensione assiale media, σa, (e quindi anche di tensione deviatorica media, σa – σr  = 
σ'a – σ'r, essendo σr  la pressione radiale che rimane costante durante la prova).    
 
I risultati della prova sono di norma rappresentati in grafici εa - (σa – σr), e εa - εv 
(Figura 4.5).    
 
Fig. 4.5 Diagrammi 
 
Poiché durante la fase di compressione assiale la pressione di cella σc e la pressione 
interstiziale u0 rimangono costanti (e quindi anche la pressione radiale totale σr = σc) e 
poiché non si sviluppano sovrappressioni interstiziali, essendo la prova drenata, allora 
rimane costante anche la pressione radiale efficace, σ‟r, che corrisponde alla tensione 
efficace principale minore (σ‟r = σ‟3), mentre cresce la tensione efficace assiale media, 
σ‟a, che corrisponde alla tensione efficace principale maggiore (σ‟a = σ‟1).  
 
È dunque possibile seguire l’evoluzione nel tempo del cerchio di Mohr corrispondente 
allo stato tensionale del provino fino ed oltre la rottura (Figura 4.6). 
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Fig. 4.6 Evoluzione dei cerchi di Mohr durante la prova TxCID 
 
La prova deve essere eseguita su almeno tre provini a differenti pressioni di 
consolidazione.  
 
I cerchi di Mohr a rottura dei tre provini sono tangenti alla retta di equazione:  
 
 
Eq. 4.4 
 
che rappresenta, per il campo di tensioni indagato, la resistenza al taglio del terreno 
(Figura 4.7).   
 
 
Fig. 4.7 Determinazione dei parametri di resistenza al taglio da prove triassiali TxCID e TxCIU 
 
L’esecuzione della prova TxCID richiede un tempo tanto maggiore quanto minore è la 
permeabilità del terreno, ed è pertanto generalmente riservata a terreni sabbiosi o 
comunque abbastanza permeabili. 
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4.6   Prova triassiale consolidata isotropicamente non drenata (TxCIU) 
 
Anche questa prova, una volta eseguita la saturazione, si svolge in due fasi, la prima 
delle quali è identica a quella della prova TxCID. Al termine della prima fase, e quindi a 
consolidazione avvenuta (a una pressione di consolidazione, σc, pari alla differenza fra 
la pressione di cella, σc, e la contropressione interstiziale, u0), vengono chiusi i drenaggi 
isolando idraulicamente il provino che, essendo saturo, non subirà ulteriori variazioni di 
volume. Nella seconda fase, a drenaggi chiusi e collegati a trasduttori che misurano la 
pressione dell’acqua nei condotti di drenaggio e quindi nei pori del provino, si fa 
avanzare il pistone a velocità costante, anche relativamente elevata.    
Durante la seconda fase è controllata la variazione nel tempo dell’altezza del provino, e 
sono misurate:   
-  la forza assiale esercitata dal pistone,    
-  la variazione di pressione interstiziale all’interno del provino.    
 
Tali misure permettono di calcolare, al variare del tempo fino ed oltre la rottura del 
provino:   
 -  la deformazione assiale media,    
-  la tensione assiale media, σa, (e quindi anche la tensione deviatorica media, 
σa– σr  = σ'a – σ'r, essendo σr la pressione radiale),    
-  il coefficiente A di Skempton.    
I risultati della prova sono di norma rappresentati in grafici εa - (σa – σr), e εa – εv 
(Figura 4.8).   
 
Fig. 4.8 Diagrammi 
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In questo tipo di prova, durante la fase di compressione assiale la pressione di cella σc 
rimane costante (e quindi anche la pressione radiale totale σr = σc), mentre la pressione 
interstiziale u, inizialmente pari a u0, varia. Di conseguenza variano sia la tensione 
efficace assiale media, σ‟a = σa – u, che corrisponde alla tensione efficace principale 
maggiore (σ‟a = σ‟1), sia la pressione radiale efficace, σ‟r = σc – u, che corrisponde alla 
tensione efficace principale minore (σ‟r = σ‟3), ed è possibile seguire l’evoluzione nel 
tempo del cerchio di Mohr corrispondente allo stato tensionale del provino fino ed oltre 
la rottura, sia in termini di tensioni totali che in termini di tensioni efficaci. Infatti, se si 
rappresentano i cerchi a rottura sul piano di Mohr in termini di tensioni totali e si 
traslano di una quantità pari alla pressione interstiziale misurata a rottura, uf, si 
ottengono i cerchi corrispondenti in termini di tensioni efficaci (Figura 4.9).    
La prova viene eseguita su almeno tre provini a differenti pressioni di consolidazione.    
La retta inviluppo dei cerchi di Mohr a rottura dei tre provini, in termini di tensioni 
efficaci, che consente di ricavare i parametri c’ e ’, ha equazione (4.4) e rappresenta, 
per il campo di tensioni indagato, la resistenza al taglio del terreno (Figura 4.7).   
Se la prova è interpretata in termini di tensioni totali, il valore a rottura dello sforzo di 
taglio  =  , rappresenta la resistenza al taglio non drenata cu (Figura 4.9).  
 
Fig. 4.9 Evoluzione dei cerchi di Mohr durante la prova TxCIU 
 
Poiché i tre provini sono consolidati sotto tre diversi valori di pressione, σ'c, risultano 
diversi tra loro anche i valori di cu. Se il terreno è normalmente consolidato, si ha c’ = 0 
in termini di tensioni efficaci, mentre in termini di tensioni totali il rapporto   è 
costante. Per un dato terreno e a parità di pressioni di consolidazione, i risultati delle 
prove TxCIU, interpretati in termini di tensioni efficaci, sono sostanzialmente analoghi 
ai risultati delle prove TxCID. Pertanto esse sono generalmente riservate a terreni 
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argillosi o comunque poco permeabili, per i quali l’esecuzione di prove TxCID 
richiederebbe tempi molto lunghi.  
 
 
4.7   Prova triassiale non consolidata non drenata (TxUU)  
 
È consigliabile che anche questa prova sia eseguita previa saturazione dei provini, 
sebbene spesso ciò non avvenga. Anch’essa si svolge in due fasi. 
Nella prima fase, dopo avere chiuso i drenaggi, il provino è sottoposto a compressione 
isotropa portando in pressione il fluido di cella al valore assegnato di pressione totale 
σc. Se il provino è saturo, e quindi il coefficiente B di Skempton è pari a 1, il volume 
del provino non varia e l’incremento della pressione di cella (totale) comporta un uguale 
aumento della pressione interstiziale, mentre le tensioni efficaci non subiscono 
variazioni e quindi non varia la pressione efficace, σ'c. Nella seconda fase, a drenaggi 
ancora chiusi, si fa avanzare la pressa su cui si trova la cella triassiale a velocità 
costante, anche piuttosto elevata. 
Durante la seconda fase è controllata la variazione dell’altezza del provino nel tempo, 
ed è misurata la forza assiale esercitata sul provino, mentre di norma non è misurato 
l’incremento di pressione interstiziale. Tali misure permettono di calcolare, al variare 
del tempo, fino ed oltre la rottura del provino: 
 -  la deformazione assiale media, εa, 
 -  la tensione assiale media, σa, (e quindi anche la tensione deviatorica media, 
    σa – σr = σ'a – σ'r, essendo σr la pressione radiale). 
La prova viene eseguita su almeno tre provini a differenti pressioni totali di cella. 
Poiché la pressione efficace di consolidazione dei tre provini è la stessa, i cerchi di 
Mohr a rottura dei tre provini nel piano delle tensioni totali avranno lo stesso diametro e 
quindi saranno inviluppati da una retta orizzontale di equazione (Figura 4.10): 
 
 
Eq.4.5 
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Fig. 4.10 Risultati di prove TxUU su provini saturati e a differenti pressioni totali di cella 
 
Se si misurasse la pressione interstiziale a rottura per i tre provini e si traslassero i cerchi 
di Mohr di una quantità pari alla pressione interstiziale misurata a rottura per ciascuno 
di essi, si otterrebbero cerchi coincidenti in termini di tensioni efficaci. 
Le prove TxUU sono di norma eseguite su provini ricavati da campioni “indisturbati” di 
terreno a grana fine, e la resistenza al taglio in condizione non drenate, cu, che si ricava 
dalle prove è dipendente, a parità di terreno, dalla pressione efficace di consolidazione 
in sito. 
Occorre tuttavia tenere presente che durante le operazioni di prelievo, trasporto, 
estrazione dalla fustella, formazione dei provini, il terreno subisce comunque un 
disturbo ineliminabile. 
 
 
4.8   Resistenza al taglio di terreni a grana grossa 
 
I terreni a grana grossa saturi non cementati non hanno coesione per cui sono spesso 
indicati col termine “terreni incoerenti”. Le sabbie parzialmente sature possono 
presentare una debole coesione apparente (che consente di costruire i castelli di sabbia). 
Le sabbie e le ghiaie cementate hanno coesione. 
Con le usuali tecniche di campionamento non è quasi mai possibile prelevare nei terreni 
a grana grossa non cementati, campioni idonei alla preparazione di provini 
“indisturbati” per prove meccaniche di laboratorio. Pertanto i risultati delle prove di 
laboratorio, anche se condotte su provini di sabbia ricostituiti alla stessa densità del 
terreno in sito, non sono rappresentativi del comportamento meccanico del terreno 
naturale in sito. Di norma si ritiene più affidabile stimare la resistenza al taglio di sabbie 
e ghiaie in sito sulla base dei risultati di prove in sito. Le prove di laboratorio sono 
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tuttavia utili sia per determinare la resistenza al taglio di terreni sabbiosi da impiegare 
come materiale da costruzione, sia per lo studio delle leggi costitutive. 
Durante una prova di resistenza meccanica di laboratorio (ad esempio di taglio diretto o 
triassiale drenata), il comportamento di due provini della stessa sabbia ma con differente 
indice dei vuoti (ovvero con differente densità relativa) può essere sensibilmente 
diverso. In Figura 4.11 sono qualitativamente mostrati i diversi comportamenti di un 
provino di sabbia sciolta e di un provino della stessa sabbia ma più addensato, sottoposti 
ad una prova triassiale drenata alla stessa pressione di confinamento. Il provino di 
sabbia sciolta presenta al crescere della deformazione assiale εa: 
 
- un graduale aumento della resistenza mobilizzata (σ'1-σ'3) fino a stabilizzarsi su un 
valore massimo che rimane pressoché costante anche per grandi deformazioni, 
 
- una progressiva e graduale diminuzione del volume (e quindi dell’indice dei vuoti) con 
tendenza a stabilizzarsi su un valore minimo, cui corrisponde un indice dei vuoti critico, 
ecrit, che rimane pressoché costante anche per grandi deformazioni. 
 
 
 
Fig. 4.11 Comportamento meccanico di due provini della stessa sabbia diversamente addensati in prova 
TxCID per eguale pressione efficace di confinamento 
 
 
133 
 
Il provino di sabbia densa, invece, presenta al crescere della deformazione assiale εa: 
- una curva di resistenza con un massimo accentuato, corrispondente alla condizione di 
rottura, e un valore residuo, per grandi deformazioni, pressoché eguale al valore di 
resistenza mostrato dal provino di sabbia sciolta, 
- una iniziale, piccola diminuzione di volume (e quindi di indice dei vuoti), seguita da 
un’inversione di tendenza per cui l’indice dei vuoti supera il valore iniziale e tende allo 
stesso valore di indice dei vuoti critico, ecrit. 
In sostanza, il provino di sabbia densa, rispetto a quello di sabbia sciolta: 
- è più rigido, 
- ha una maggiore resistenza di picco, 
- ha eguale resistenza residua, 
- aumenta di volume per grandi deformazioni, mentre il provino di sabbia sciolta 
diminuisce di volume, 
- ha lo stesso indice dei vuoti critico, ovvero la stessa densità relativa per grandi 
deformazioni. 
Un modello semplice e intuitivo che può giustificare il diverso comportamento 
deformativo volumetrico è il seguente. 
Consideriamo un insieme di sfere eguali e a contatto. La disposizione che corrisponde al 
massimo indice dei vuoti è quella in cui i centri delle sfere sono i nodi di un reticolo 
cubico. La disposizione che corrisponde al minimo indice dei vuoti è quella in cui i 
centri delle sfere sono i nodi di un reticolo tetraedrico. Nel primo caso lo scorrimento 
fra due parti dell’insieme implica una diminuzione di volume, nel secondo caso un 
aumento, come si può osservare dalla Figura 4.12. 
 
 
 
Fig. 4.12 Modello per spiegare il comportamento deformativo volumetrico dei mezzi granulari 
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Il valore dell’indice dei vuoti critico, che discrimina fra comportamento deformativo 
volumetrico dilatante e contrattivo, non è però una caratteristica del materiale ma 
dipende dalla pressione efficace di confinamento, per cui un provino di sabbia di una 
data densità relativa può avere comportamento dilatante a bassa pressione efficace di 
confinamento e contrattivo ad alta pressione efficace di confinamento. 
Per una sabbia che presenta un massimo nelle curve tensioni – deformazioni si possono 
definire due diverse rette di inviluppo della resistenza, ovvero due angoli di resistenza al 
taglio: l’angolo di resistenza al taglio di picco (a rottura), υ'R, e l‟angolo di resistenza 
al taglio residuo (per grandi deformazioni), υ'P (Figura 4.13). A seconda del problema 
geotecnico in studio, si dovrà scegliere di utilizzare l’uno o l’altro valore. 
 
 
Fig. 4.13 Resistenza al taglio di picco e residua di una sabbia densa 
 
I principali fattori che influenzano, in misura quantitativamente diversa, l’angolo di 
resistenza al taglio di picco dei terreni sabbiosi sono: 
- la densità, 
- la forma e la rugosità dei grani, 
- la dimensione media dei grani, 
- la distribuzione granulometrica. 
Orientativamente il peso relativo dei fattori sopraelencati sul valore dell’angolo di 
resistenza di picco di un terreno incoerente è indicato in Tabella 4.1. 
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Tabella 4.1 
 
4.9   Resistenza al taglio di terreni a grana fine 
 
I terreni a grana fine (limi e argille) saturi e normalmente consolidati, alle profondità di 
interesse per le opere di ingegneria geotecnica, presentano di norma indice di 
consistenza, Ic < 0.5 e coesione efficace c‟ = 0. La curva tensioni-deformazioni presenta 
un andamento monotono con un graduale aumento della resistenza mobilizzata fino a 
stabilizzarsi su un valore massimo che rimane pressoché costante anche per grandi 
deformazioni, analogo a quello mostrato in Figura 4.5, dove il valore massimo della 
resistenza raggiunto cresce al crescere della pressione efficace di confinamento. 
L’angolo di resistenza al taglio ϕ‟ è inferiore a quello dei terreni a grana grossa e 
dipende dai minerali argillosi costituenti e quindi dal contenuto in argilla, CF, e 
dall’indice di plasticità, IP (Figura 9.24). 
I terreni a grana fine sovra consolidati presentano di norma indice di consistenza, Ic > 
0,5, coesione efficace c‟ > 0. 
La curva tensioni-deformazioni presenta un massimo accentuato, corrispondente alla 
condizione di rottura, e un valore residuo, per grandi deformazioni. A parità di pressione 
efficace di confinamento la resistenza al taglio di picco dei terreni a grana fine cresce 
con il grado di sovraconsolidazione; a parità del grado di sovraconsolidazione e per lo 
stesso tipo di terreno, la resistenza al taglio di picco cresce al crescere della pressione 
efficace di confinamento, mentre il picco nella curva sforzi-deformazioni risulta sempre 
meno accentuato fino ad ottenere un andamento monotono, tipico di terreni 
normalconsolidati. 
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L’angolo di resistenza al taglio residuo è indipendente dalla storia dello stato tensionale, 
e quindi dal grado di sovraconsolidazione, OCR. 
 
 
Figura 4.14  Dipendenza dell‟angolo di resistenza al taglio delle argille dall‟indice di plasticità 
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4.10   Limiti di Atterberg (o limiti di consistenza) 
 
Come già osservato, il comportamento dei terreni a grana fine è marcatamente 
influenzato dall’interazione delle particelle di argilla con il fluido interstiziale (acqua), 
strettamente legata alla loro composizione mineralogica. Così, per questo tipo di terreni, 
è importante non solo conoscere la quantità di acqua contenuta allo stato naturale, ma 
anche confrontare questo valore con quelli corrispondenti ai limiti di separazione tra 
stati fisici particolari (in modo analogo a quanto si fa confrontando l’indice dei vuoti 
naturale con emax ed emin per i terreni a grana grossa). 
Nei terreni argillosi si osserva infatti una variazione dello stato fisico, al variare del 
contenuto d’acqua. In particolare, se il contenuto d’acqua di una sospensione argillosa 
densa è ridotto gradualmente, la miscela acqua-argilla passa dallo stato liquido, ad uno 
stato plastico (dove il materiale acquisisce sufficiente rigidezza da deformarsi in 
maniera continua), ad uno stato semisolido (in cui il materiale comincia a presentare 
fessurazioni) e infine ad uno stato solido (in cui il terreno non subisce ulteriori 
diminuzioni di volume al diminuire del contenuto d’acqua). Poiché il contenuto d’acqua 
corrispondente al passaggio da uno stato all’altro varia da un tipo di argilla da un altro, 
la conoscenza di questi valori può essere utile nella classificazione ed identificazione 
dei terreni a grana fine. Tuttavia il passaggio da uno stato all’altro non è istantaneo, ma 
avviene gradualmente all’interno di un range di valori del contenuto d’acqua. Sono stati 
perciò stabiliti dei criteri convenzionali (Atterberg, 1911) per individuare le condizioni 
di passaggio tra i vari stati di consistenza. I contenuti d’acqua corrispondenti alle 
condizioni di passaggio, “convenzionali”, tra i vari stati, sono definiti limiti di Atterberg 
e variano, in generale, da un tipo di argilla ad un altro. 
Lo schema relativo ai 4 possibili stati fisici e i corrispondenti limiti di Atterberg sono 
riportati in Figura 1.14 Si individuano, in particolare, il limite liquido (o di liquidità), 
wL, nel passaggio tra lo stato liquido e lo stato plastico, il limite plastico (o di plasticità), 
wp, tra lo stato plastico e lo stato semisolido (o solido con ritiro), il limite di ritiro, tra lo 
stato semisolido e lo stato solido (o solido senza ritiro), ws. 
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Fig. 1.14 Stati fisici del terreno e limiti di Atterberg 
 
Ciascuno dei 3 limiti può essere determinato in laboratorio mediante un’opportuna 
procedura standardizzata. 
 
4.10.1  Determinazione del limite liquido 
 
Il limite liquido, wL, si determina in laboratorio con il cucchiaio di Casagrande (Figura 
4.14 a). Un prefissato volume di terreno, prelevato dal passante al setaccio n. 40 (0.42 
mm), viene mescolato con acqua distillata fino ad ottenere una pastella omogenea. 
L’impasto viene successivamente disposto nel cucchiaio, spianandone la superficie e 
praticando poi nella zona centrale, con un’apposita spatola, un solco di 2 mm di 
larghezza e 8 mm di altezza. Con un dispositivo a manovella, il cucchiaio viene quindi 
lasciato cadere ripetutamente, a intervalli di tempo regolari, da un’altezza prefissata su 
una base di materiale standardizzato e vengono contati i colpi necessari a far richiudere 
il solco per una lunghezza di 13 mm. Viene poi prelevato un po’ di materiale dal 
cucchiaio e determinato su questo il valore del contenuto d’acqua. La procedura viene 
ripetuta più volte variando la quantità di acqua nell’impasto, in modo da ottenere una 
serie di coppie (4 o 5) di valori, numero di colpi-contenuto d’acqua. I valori del 
contenuto d'acqua in funzione del numero di colpi vengono poi riportati in un 
diagramma semilogaritmico, figura 4.14 b, e interpolati linearmente: il contenuto 
d’acqua corrispondente a 25 colpi rappresenta convenzionalmente il limite liquido, wL. 
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Fig. 4.15 Cucchiaio di Casagrande (a) e procedura sperimentale del limite liquido(b) 
 
 
4.10.2   Determinazione del limite plastico 
 
Il limite plastico, wp, è il contenuto d’acqua in corrispondenza del quale il terreno inizia 
a perdere il suo comportamento plastico. Si determina in laboratorio impastando una 
certa quantità di terreno passante al setaccio n. 40 (0.42 mm) con acqua distillata e 
formando manualmente dei bastoncini di 3.2 mm (1/8 in.) di diametro. Quando questi 
cilindretti, che vengono fatti rotolare continuamente su una lastra di materiale poroso (in 
modo da perdere progressivamente acqua), iniziano a fessurarsi (Figura 4.16), si 
determina il contenuto d’acqua e questo rappresenta il limite plastico, wP. Generalmente 
si fanno 3 determinazioni e si assume come wP il valor medio. 
 
 
Fig. 4.16 Determinazione sperimentale del limite plastico  
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4.10.3   Indice di plasticità 
 
Si definisce indice di plasticità, IP, l’ampiezza dell’intervallo di contenuto d’acqua in 
cui il terreno rimane allo stato plastico, ovvero: 
IP (%) = wL –wP 
Tale indice dipende dalla percentuale e dal tipo di argilla e dalla natura dei cationi 
adsorbiti. 
 
 
Tabella 4.2 Suddivisione dei terreni basata sull „indice di plasticità 
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4.11   Risultati dei limiti di Atterberg eseguiti 
 
E’ stato ritenuto opportuno calcolare l’ indice di plasticità sui 17 campioni prelevati in 
sito durante le perforazioni di sondaggio. Dalle cassette catalogatrici riportate al Cap. 3 
infatti si può notare come in alcuni punti manchi parte del materiale, il quale è stato 
prelevato con il campionatore Osterberg per essere trasportato in laboratorio e 
sottoposto alle prove sopra descritte. 
 E’ comunque opportuno affiancare alle prove Tx il calcolo dei limiti di Atterberg e 
quindi del relativo indice di plasticità. 
Elenchiamo i campioni estratti e su cui sono state eseguite le prove: 
- 575  S5 C1 profondità da 1,50 a 1,90 m 
- 576  S5 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 577 S2 C1 profondità da 1,50 a 2,00 m 
- 578 S2 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 579 S3 C1 profondità da 1,50 a 2,00 m 
- 580 S3 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 582 S10 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 583 S10 C3 profondità da 8,00 a 8,60 m 
- 584 S1 C1 profondità da 1,50 a 2,00 m 
- 585 S1 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 587 S6 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 588 S7 C1 profondità da 1,50 a 2,00 m 
- 589 S7 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 590 S13 C1 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 591 S15 C1 profondità da 1,50 a 2,00 m 
- 592 S15 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 593 S16 C1 profondità da 1,50 a 2,00 m 
- 594 S16 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 596 S17 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 598 S17 C4 profondità da 12,60 a 13,00 m 
- 599 S8 C1 profondità da 1,50 a 2,00 m 
- 600 S9 C1 profondità da 1,50 a 2,00 m 
- 601 S9 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 602 S12 C1 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 604 S14 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 605 S4 C1 profondità da 1,50 a 2,00 m 
- 606 S4 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
- 607 S8 C2 profondità da 3,00 a 3,50 m 
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Come si può notare viene riportato il numero di registro, il sondaggio dal quale sono 
stati prelevati, il numero del campione e la profondità alla quale si trovava in sito. 
 
La Tabella 4.3 riassume i risultati ottenuti : 
 
N°  di registro del campione N° di colpi W [%] 
 
L.L. 
(%) 
 
L.P. 
(%) 
 
I.P. 
(%) 
575 11 - 16 - 26 30,5 - 28,8 - 26,8 27 25 2 
579 17 – 23 - 25 26,6 - 25,9 - 25,3 25 // // 
582 18 - 15 - 29  29,3 - 26,2 - 25,2 26 // // 
593 14 – 19 - 25 22,6 - 22,1 - 20,7 21 // // 
594 18 – 23 - 26 20,3 - 19,4 - 18,4 19 // // 
596 18 – 24 - 28 23,2 - 21,7 - 20,1 21 // // 
598 20 – 23 - 30 36,5 – 35,6 - 34,2 35 23 12 
 
 
 
Sono stati riportati solo i risultatati dei campioni per i quali è stato possibile calcolare 
almeno uno dei limiti, per quelli non riportati in tabella, non è stato possibile 
determinare nessun limite. La causa di ciò è da attribuirsi sicuramente alla 
composizione mineralogica del terreno, tale per cui non si possa verificare un 
comportamento plastico pur variando il contenuto d’ acqua. 
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A seguire sono riportati i grafici per il calcolo del L.L. dei campioni che invece hanno 
manifestato un comportamento plastico. 
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4.12   Composizione granulometrica 
 
4.12.1 Generalità 
 
Il comportamento dei terreni a grana grossa è, come già osservato, marcatamente 
influenzato dalle dimensioni dei grani e dalla distribuzione percentuale di tali 
dimensioni, ovvero dalla granulometria. Per ottenere queste informazioni si ricorre alla 
cosiddetta analisi granulometrica, che consiste nella determinazione della distribuzione 
percentuale del diametro dei granuli presenti nel terreno. L’analisi granulometrica viene 
eseguita mediante due tecniche: 
1. setacciatura per la frazione grossolana (diametro dei grani maggiore di 0.074 
mm); 
2. sedimentazione per la frazione fine (diametro dei grani minore di 0.074 mm) 
La setacciatura viene eseguita utilizzando una serie di setacci (a maglia quadrata) e/o 
crivelli (con fori circolari) con aperture di diverse dimensioni (la scelta delle dimensioni 
delle maglie va fatta in relazione al tipo di terreno da analizzare).  
 
 Fig 4.17 
 
I setacci vengono disposti uno sull’altro (Fig.4.17), con apertura delle maglie 
decrescente verso il basso. Una buona curva granulometrica può essere ottenuta 
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scegliendo opportunamente la successione dei setacci: ad esempio ogni setaccio 
potrebbe avere apertura delle maglie pari a circa la metà di quello sovrastante (esistono 
anche indicazioni di varie associazioni tecnico-scientifiche, ad es. dell’Associazione 
Geotecnica Italiana). 
 
  Tabella 4.5 
 
Nella Tabella 4.5 sono riportate le sigle ASTM (American Society Standard Material) e 
l’apertura delle maglie corrispondente (diametri equivalenti) per i setacci che vengono 
normalmente impiegati nella setacciatura. Il setaccio più fine che viene generalmente 
usato nell’analisi granulometrica ha un’apertura delle maglie di 0.074 mm (setaccio n. 
200 ASTM); al di sotto dell’ultimo setaccio viene generalmente posto un raccoglitore. Il 
materiale viene prima essiccato, pestato in un mortaio, pesato e disposto sul setaccio 
superiore. Tutta la pila viene poi fatta vibrare (con agitazione manuale o meccanica), in 
modo da favorire il passaggio del materiale dalle maglie dei vari setacci. Per i terreni 
più fini si ricorre anche all’uso di acqua (in tal caso si parla di setacciatura per via 
umida).  
Alla fine dell’agitazione, da ciascun setaccio sarà passato il materiale con diametro 
inferiore a quello dell’apertura delle relative maglie. La percentuale di passante al 
setaccio iesimo, Pdi , può essere determinata pesando la quantità di materiale depositata 
su ciascun setaccio al di sopra di quello considerato, Pk (con k = 1,...i), mediante la 
formula che segue: 
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dove PT è il peso totale del campione di materiale esaminato. 
I risultati dell’analisi granulometrica vengono riportati in un diagramma 
semilogaritmico (per permettere una buona rappresentazione anche quando l’intervallo 
di variazione dei diametri è molto esteso), con il diametro (equivalente), D, dei setacci 
in ascissa e la percentuale di passante in ordinata (curva granulometrica) (Figura 4.15). 
 
 
Fig. 4.15 Curve granulometriche tipiche per i terreni 
 
Per i diametri minori di 0.074 mm, cioè per il materiale raccolto sul fondo, si ricorre 
all’analisi per sedimentazione. 
Si tratta di una procedura basata sulla misura della densità di una sospensione, ottenuta 
miscelando il materiale all’acqua con l’aggiunta di sostanze disperdenti per favorire la 
separazione delle particelle, la cui interpretazione viene fatta impiegando la legge di 
Stokes, che lega la velocità di sedimentazione di una particella in sospensione al 
diametro della particella e alla densità della miscela. 
Eseguendo misure di densità a diversi intervalli di tempo e conoscendo il peso specifico 
dei grani è possibile ricavare il diametro e la percentuale in peso delle particelle rimaste 
in sospensione e quindi aventi diametro inferiore a quelle sedimentate. 
Utilizzando questi dati è così possibile completare la curva granulometrica. In pratica 
quella che si ottiene è una curva cumulativa. La forma della curva è indicativa della 
distribuzione granulometrica: più la curva è distesa, più la granulometria è assortita. 
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L’andamento della curva viene descritto sinteticamente mediante due parametri. 
Indicando con Dx il diametro corrispondente all’x % di materiale passante si 
definiscono: 
coefficiente di uniformità:                             
 
(U ≥1, più è basso più il terreno è uniforme, Figura 4.15). 
coefficiente di curvatura:  
 
(C esterno all’intervallo 1÷3 indica mancanza di diametri di certe dimensioni ovvero 
bruschi cambiamenti di pendenza della curva granulometrica, Figura 4.15). 
Di seguito si riportano le curve granulometriche di alcuni campioni oggetto dello studio 
di questa tesi: 
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4.13    Determinazione del contenuto d'acqua e della densità secca 
4.13.1   Considerazioni generali 
II contenuto d’acqua di un campione di terreno rappresenta la determinazione più 
semplice e più comunemente eseguita in laboratorio. Si tratta infatti di pesare il 
materiale in condizioni di prelievo (condizioni naturali), di farlo essiccare in stufa in 
determinate condizioni e di pesarlo nuovamente. II contenuto d’acqua è calcolato come 
la differenza tra le due pesate riferita al peso secco. 
Gli aspetti fondamentali della prova sono pertanto rappresentati dal criterio per ottenere 
un campione sufficientemente rappresentativo del materiale indagato. Un altro aspetto 
importante risiede nel fatto che la prova, per riprodurre in maniera corretta le condizioni 
del terreno, deve essere eseguita immediatamente dopo i1 pre1ievo, oppure devono 
essere adottate tutte le precauzioni per impedire l’evaporazione dell’acqua da1 
campione prelevato. 
In molti casi l'indicazione del contenuto d'acqua è un dato essenziale per la valutazione 
delle caratteristiche di compressibilità e di resistenza a1 tag1io. Per quanto riguarda 
l’essiccamento, occorre ricordare che nella schematizzazione del terreno 1a fase 1iquida 
è definita dall'acqua intergranu1are (acqua Libera). 
Nel caso delle particelle di argilla, data la loro geometria e 1a preva1enza delle forze 
e1ettriche di coesione, l’essiccamento in forno non e1imina lo strato di acqua adsorbita 
che circonda la singo1a particella trattenuta da forze di natura e1ettrostatica e rimane 
quindi a far parte della fase solida. 
Ne1 caso dei terreni granu1ari non esistendo questo fenomeno di coesione, 
l’essiccamento in forno determina l’eliminazione di tutta l’acqua. 
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4.13.2   Attrezzatura di prova 
 
-   Forno di essiccamento, dotato di controllo termostatico in grado di mantenere 
una temperatura costante di 105 °C, 
-   Bilancia con precisione di 0,01 g, 
-   Adatti contenitori, quali vaschette di alluminio, di dimensioni adeguate ai 
campioni da analizzare. 
 
 
4.13.3   Esecuzione del lavoro 
 
I campioni da analizzare sono pervenuti in laboratorio contenuti in apposite fustelle di 
acciaio, isolati dall’aria mediante l’utilizzo di paraffina alle estremità del cilindro. E’ 
stato così possibile effettuare le pesate, quindi le determinazioni del contenuto d’acqua 
naturale e della densità secca, nei giorni successivi a quello di arrivo in laboratorio. 
I sondaggi, come specificato al cap.3, sono contenuti all’interno fustelle in acciaio e 
quindi, una volta estratti da esse mediante un estrusore idraulico, devono essere 
maneggiati con cura. 
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Foto di un estrusore idraulico 
 
La porzione scelta veniva adagiata all’interno di un contenitore in alluminio e con la 
massima celerità, mantenendo sempre un elevato grado di accortezza nelle misure, si 
prendeva nota del peso con umidità naturale. Nella foto che segue, un esempio dei 
contenitori usati per la misurazione: 
 
 
La “pesata umida” è stata registrata sempre immediatamente dopo l’apertura delle 
fustelle, prima di eseguire qualsiasi altra prova. 
152 
 
A questa operazione segue quella d’inserimento in forno, eseguita con la cura di 
disporre i singoli contenitori il più distante possibile, distribuendo manualmente il 
materiale su tutto il fondo della vaschetta in modo tale da favorire l’evaporazione 
dell’acqua. 
Sedici ore dopo l’inserimento in forno, tutto deve essere estratto e fatto raffreddare a 
temperatura ambiente; questo affinché non si formino convezioni d’aria in grado di 
influenzare la bilancia e quindi la “pesata secca”. 
Nella foto un campione essiccato pronto per essere pesato: 
 
Sulla base delle misure effettuate sono noti: 
 
PT = peso del contenitore  
P1 = peso del contenitore contenente il campione umido 
P2 = peso del contenitore contenente il campione essiccato  
 
Il contenuto d’acqua attraverso la relazione seguente: 
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4.14   Classificazione dei terreni 
 
I sistemi di classificazione sono una sorta di linguaggio di comunicazione 
convenzionale per identificare attraverso un nome (o una sigla) il tipo di materiale, in 
modo da fornirne indirettamente, almeno a livello qualitativo, delle indicazioni sul 
comportamento. 
In pratica, individuano alcuni parametri significativi e distintivi dei vari tipi di terreno in 
modo da poterli raggruppare in classi e stabilire così dei criteri universali, 
convenzionali, di riconoscimento. 
Data l’estrema variabilità dei terreni naturali e le diverse possibili finalità 
ingegneristiche, non è pensabile di poter creare un unico sistema di classificazione. 
Per questo motivo, si sono sviluppati nel tempo diversi sistemi di classificazione, che 
possono essere utilizzati per scopi e finalità diversi. 
Tuttavia, alcuni aspetti fondamentali accomunano i diversi sistemi di classificazione 
nella scelta delle proprietà di riferimento. 
In particolare tali proprietà: 
- devono essere significative e facilmente misurabili mediante procedure 
standardizzate; 
- non devono essere riferite ad uno stato particolare, ossia devono essere 
indipendenti dalla storia del materiale, dalle condizioni di sollecitazione o da 
altre condizioni al contorno. 
Per quanto visto fino ad ora, i parametri che possiedono queste caratteristiche sono 
quelli precedentemente definiti, e riguardano la composizione granulometrica e la 
composizione mineralogica. I sistemi di classificazione più vecchi sono basati 
unicamente sulla granulometria e perciò sono significativi solo per i materiali a grana 
grossa (ghiaie e sabbie). 
Tra questi, i più comunemente usati sono riportati nella tabella sottostante: 
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Essendo i terreni una miscela di grani di diverse dimensioni, una volta determinate le 
frazioni in peso relative a ciascuna classe, il materiale può essere identificato 
utilizzando i termini delle varie classi come sostantivi o aggettivi, nel modo seguente: 
I termine: nome della frazione granulometrica prevalente; 
II termine: nomi delle eventuali frazioni maggiori del 25%, precedute dal prefisso 
“con”; 
III termine: nomi delle eventuali frazioni comprese tra il 15% e il 25%, con il suffisso 
“oso”; 
IV termine: nomi delle eventuali frazioni minori del 15%, con il suffisso “oso”, 
precedute dal prefisso “debolmente”. 
Eventuali frazioni minori del 5% vengono trascurate. 
Una classificazione che tiene conto solo della granulometria non è tuttavia sufficiente 
nel caso di limi e argille, il cui comportamento è legato soprattutto alla composizione 
mineralogica. 
Per questo tipo di terreni si può ricorrere ad esempio al sistema di classificazione 
proposto da Casagrande (1948). Tale sistema è basato sui limiti di Atterberg ed è 
riassunto in un diagramma (noto come “carta di plasticità di Casagrande”) (Figura 1.16) 
nel quale si individuano sei zone, e quindi sei classi di terreno, in funzione del limite 
liquido (riportato in ascissa) e dell’indice di plasticità (riportato in ordinata). La 
suddivisione è rappresentata dalla retta A di equazione: 
IP = 0.73 (wL-20) (Eq. 1.19) 
e da due linee verticali in corrispondenza di wL = 30 e wL = 50. 
 
 
 
 
Esistono poi sistemi che, facendo riferimento sia alla caratteristiche granulometriche sia 
a quelle mineralogiche, possono essere utilizzati per la classificazione di qualunque tipo 
di terreno. 
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Uno di essi è il sistema USCS (Unified Soil Classification System), sviluppato 
originariamente da Casagrande e successivamente modificato negli USA, è il sistema 
più utilizzato per classificare i terreni di fondazione. 
Secondo tale sistema, i terreni vengono suddivisi in cinque gruppi principali, due a 
grana grossa (con percentuale passante al setaccio 200 minore del 50%), ghiaie 
(simbolo G) e sabbie (simbolo S), tre a grana fine (con percentuale passante al setaccio 
200 maggiore del 50%), limi (simbolo M), argille (simbolo C) e terreni organici 
(simbolo O). Ciascun gruppo è a sua volta suddiviso in sottogruppi, in relazione ad 
alcune proprietà indici, secondo quanto indicato nello schema di Figura 1.17. 
 
In particolare i terreni a grana grossa vengono classificati sulla base dei risultati 
dell’analisi granulometrica in ghiaie (G) e sabbie (S) a seconda che la percentuale 
passante al setaccio N.4 sia rispettivamente minore o maggiore del 50%. Quindi viene 
analizzata la componente fine del materiale (passante al setaccio N.200): 
1) se essa risulta minore del 5% allora si considera solo l’assortimento del materiale 
sulla base dei valori del coefficiente di uniformità, U, e di curvatura, C (se U>4 e 
1<C<3, per le ghiaie o U>6 e 1<C<3, per le sabbie, allora il materiale si considera ben 
gradato e come secondo simbolo si adotta W, altrimenti si considera poco gradato e si 
adotta il simbolo P); 
2) se essa risulta maggiore del 12% allora viene classificata, dopo averne misurato i 
limiti di Atterberg (sul passante al setaccio N. 40), con riferimento ad una carta di 
plasticità derivata da quella di Casagrande con alcune modifiche (Figura 1.18), come 
limo (M) o argilla (C), che verrà utilizzato come secondo simbolo; 
3) se essa è compresa tra il 5 e il 12% allora verrà classificata sia la granulometria della 
frazione grossolana (ben assortita, W, o poco assortita, P) secondo il criterio mostrato 
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al punto 1) sia la componente fine (M o C) secondo il criterio indicato al punto 2), 
ottenendo così un doppio simbolo (ad es. SW-SM). 
I terreni a grana fine vengono classificati per mezzo della carta di plasticità di 
Casagrande modificata riportata nella Figura sottostante. 
 
La classificazione dei campioni prelevati dalle arginature (sia in destra idraulica che in 
sinistra) nella Provincia di Lucca è stata comunque eseguita mediante la metodologia 
descritta all’inizio del paragrafo, cioè con quella che identifica i terreni, utilizzando i 
termini delle varie classi come sostantivi o aggettivi. 
Naturalmente in precedenza è stata eseguita la costruzione delle granulometrie di ogni 
campione e da esse si sono individuate, secondo il sistema MIT, le frazioni 
granulometriche percentuali. 
Di seguito è stato riportata la curva granulometrica del campione n. 598 con le 
percentuali granulometriche  derivanti dal considerare il sistema MIT: 
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Una volta applicato questo sistema di classificazione ad ogni curva granulometrica, e 
aver così determinato le frazioni in peso relative a ciascuna classe, è stato possibile 
identificare il terreno. Nel caso riportato si parlerà di: Limo sabbioso, con argilla in 
quanto le percentuali individuate sono le seguenti: 
- 45 % limo,  
- 30 % argilla,  
- 23 % sabbia,  
- 2 % ghiaia. 
Questa operazione è stata eseguita per tutti i campioni pervenuti al laboratorio e sono 
stati ottenuti i seguenti risultati: 
575: Limo sabbioso, argilloso (52% limo, 25% sabbia,  23% argilla)  
576: Limo con sabbia, debolmente argilloso (54% limo, 31% sabbia, 11% 
argilla, 4% ghiaia) 
577: Sabbia con limo debolmente argilloso (60% sabbia, 33% limo, 7% argilla) 
578: Limo con sabbia, debolmente argilloso (51% limo, 35% sabbia, 14% 
argilla) 
579:  Limo con sabbia, argilloso (49% limo, 35% sabbia, 16% argilla) 
580: Limo con sabbia, debolmente argilloso (49% limo, 36% sabbia, 15% 
argilla) 
581: da elaborare 
582:  Limo argilloso debolmente sabbioso (68% limo, 18% argilla, 14% sabbia) 
583: Sabbia debolmente argillosa (91% sabbia, 9% argilla) 
584: Limo con sabbia, debolmente argilloso (47% limo, 43% sabbia, 10% 
argilla) 
585: Sabbia con limo debolmente argilloso (52% sabbia, 37% limo, 11% argilla) 
586: campione disturbato 
587: Sabbia con limo debolmente argilloso (63% sabbia, 30 % limo, 7 % argilla) 
588: Sabbia limosa, debolmente ghiaiosa (69% sabbia, 20% limo, 8% ghiaia, 
3% argilla) 
589: Sabbia con limo (70% sabbia, 26% limo, 4% argilla) 
590: campione disturbato 
591: Sabbia limosa (72% sabbia, 24% limo, 4% argilla) 
592: Sabbia limosa (78% sabbia, 20% limo, 2% argilla) 
593: Sabbia e Limo, debolmente argilloso (47% sabbia, 41% limo, 12% argilla) 
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594: Limo con sabbia, argilloso (48% limo, 33% sabbia, 19% argilla) 
595 : campione disturbato 
596: Limo sabbioso, argilloso (57% limo, 24% sabbia, 19% argilla) 
597: Limo argilloso, sabbioso (67% limo, 17% argilla, 16% sabbia) 
598: Limo con argilla, sabbioso (45% limo, 30% argilla, 23% sabbia, 2% ghiaia) 
599: Sabbia con limo debolmente argilloso (54% sabbia, 37% limo, 9% argilla) 
600: Limo con sabbia, argilloso (56% limo, 26% sabbia, 15% argilla, 3% ghiaia) 
601: Limo con sabbia, debolmente argilloso (58% limo, 30% sabbia, 12% 
argilla) 
602: Limo e sabbia, debolmente argilloso (46% limo, 42% sabbia, 11% argilla, 
1% sabbia) 
603: Sabbia limosa (73% sabbia, 21% limo, 5% ghiaia, 1% argilla) 
604: Sabbia debolmente limosa (82% sabbia, 16% limo, 2% argilla) 
605: Limo e sabbia, debolmente argilloso (46% limo, 42% sabbia, 12% argilla) 
606: Sabbia limosa (76% sabbia, 22% limo, 2% argilla) 
607: Sabbia limosa (71% sabbia, 25% limo, 4% argilla). 
 
Una volta identificata la composizione del materiale, il passaggio successivo è stato 
quello di suddividere le curve granulometriche ottenute, sulla base della percentuale di 
fine, fissando come termine di riferimento il passante (in %) in corrispondenza del 
diametro dei grani pari a 0.075 mm. 
Di seguito si riportano i risultati ottenuti : 
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FAMIGLIA 1 
N° registro 
Sondaggio Campione Profondità [m] % passante 
583 S10 C3 8.00 – 8.60 9 % 
 
 
Grafico 1 - Granulometrie 
 
FAMIGLIA 2 
N° registro Sondaggio Campione Profondità [m] % passante 
604 S14 C2 3.00 – 3.50 21 
588 S7 C1 1.50 – 2.00 26 
592 S15 C2 3.00 – 3.50 26 
606 S4 C2 3.00 – 3.50 28 
603 S14 C1 1.50 – 2.00 29 
591 S15 C1 1.50 – 2.00 31 
607 S8 C2 3.00 – 3.50 33 
589 S7 C2 3.00 – 3.50 34 
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Grafico 2 - Granulometrie 
 
FAMIGLIA 3 
N° registro Sondaggio Campione Profondità [m] % passante 
587 S6 C2 3.00 – 3.50 41 
577 S2 C1 1.50 – 2.00 43 
599 S8 C1 1.50 – 2.00 50 
585 S1 C2 3.00 – 3.50 56 
593 S16 C1 1.50 – 3.00 57 
 
 
Grafico 3 - Granulometrie 
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FAMIGLIA 4 
N° registro Sondaggio Campione Profondità [m] % passante 
584 S1 C1 1.50 – 2.00 61  
602 S12 C1 3.00 – 3.50 63 
605 S4 C1 1.50 – 2.00 63 
579 S3 C1 1.50 – 2.00 67 
576 S5 C2 3.00 – 3.50 68 
594 S16 C2 3.00 – 3.50 69 
578 S2 C2 3.00 – 3.50 70 
 
 
Grafico 4 - Granulometrie 
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FAMIGLIA 5 
N° registro Sondaggio Campione Profondità [m] % passante 
580 S3 C2 3.00 – 3.50 75 
601 S9  C2 3.00 – 3.50 75 
600 S9 C1 1.50 – 2.00 76 
598 S17 C4 12.60 – 13.00 78 
575 S5 C1 1.50 – 1.90 79 
596 S17 C2 3.00 – 3.50 79 
 
 
Grafico 5 - Granulometrie 
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FAMIGLIA 6 
N° registro Sondaggio Campione Profondità [m] % passante 
582 S10 C2 3.00 – 3.50 89 
597 S17 C3 8.00 – 8.50 89 
 
 
 
Grafico 6 - Granulometrie 
Questa suddivisione in famiglie sarà poi utilizzata, quando saranno disponibili i risultati 
delle prove triassiali, per poter individuare per ogni gruppo di famiglie un inviluppo di 
rottura specifico, con i propri valori di coesione cu e dell’anglo di resistenza al taglio 
’k. 
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5.   Elaborazione dei dati raccolti in sito 
 
5.1  Interpretazione dei dati 
 
Una volta conclusa la campagna delle prove sull’argine del fiume Serchio in sinistra 
idraulica, la ditta Geotecnica Veneta ha trasmesso i dati raccolti dalle prove 
penetrometriche CPTu al fine di poter elaborare tali dati con software specifici. 
Il programma di calcolo che è stato utilizzato è il CPeT-IT della ditta Geologismiki. 
Tale azienda è una società di software di nuova costituzione che si è specializzata nello 
sviluppo di specifici software di ingegneria geotecnica per la pratica quotidiana. 
Il software è stato usato allo scopo di poter ottenere i grafici di output, tipici di una 
prova CPTu, avendo come dati in ingresso una serie molto estesa di valori registrati dai 
sensori inseriti nel piezocono e salvati in formato excell su di un pc il quale è collegato 
al macchinario sul campo. 
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Oltre a questi dati memorizzati durante le prove CPTu, un parametro molto importante e 
necessario è la quota della falda all’interno del terreno in esame. 
Per ottenere tali valori è stato necessario eseguire delle letture ai piezometri realizzati 
durante la fase di sondaggio mediante l’utilizzo di un freatimetro. 
 
I risultati ottenuti sono riportati nella tabella sottostante. 
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Di seguito sono riportate le schermate principali del software utilizzato: 
 
 
 
 
L’obiettivo che ci siamo prefissati è stato quello di determinare il valore dell’angolo di 
resistenza al taglio caratteristico ’k dei terreni attraversati. 
La determinazione dell’angolo di resistenza al taglio è avvenuta mediante il precedente 
calcolo della densità relativa Dr (%) la cui formula è la seguente: 
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attraverso la quale è stato possibile calcolare l’angolo di resistenza al taglio ’ con 
l’ausilio della formula sottostante: 
 
 
 
in precedenza però è stata presa in esame la densità relativa (Dr (%)) calcolata dal 
programma utilizzato, in modo tale da poter fare una prima selezione dei dati raccolti. 
E la formula usata dal programma è la seguente: 
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Dove: 
 
    CDr  = 350 (di default) è la costante di densità relativa 
 
Queste formule sono state poi inserite in un foglio di calcolo excell in modo tale da 
poter elaborare i dati raccolti. 
In esso sono stati inseriti anche i valori di qc e ’vo oltre alla profondità, ripresi dai dati 
delle prove penetrometriche eseguite in modo tale da poter automatizzare il calcolo di 
’. 
Tale foglio è stato impostato in modo tale che se la Dr calcolata dal programma assume 
valore 0 non venga calcolato il valore dell’angolo di resistenza al taglio ’ in quanto in 
quel tratto si considera di avere un terreno coesivo. 
Un’altra scrematura, ai risultati ottenuti, viene fatta invece sulla densità relativa 
calcolata con la formula di Lancellota -  Jamiolkowsky già riportata nella pag 
precedente: 
se la densità relativa assume valori superiori a 100% o inferiori a 14-15% anche questi 
vengono scartati e non si calcola ’. 
Di seguito è riportata una parte del foglio di calcolo descritto. 
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Il foglio di calcolo è stato poi completato da un grafico che riporta in ascissa i valori di 
densità relativa calcolati in automatico da programma CPeT-IT e in ordinata i valori 
della densità relativa calcolata mediante la suddetta formula di Lancellota –
Jamiolkowsky. 
Da tale grafico è emerso che le due formule danno risultati sostanzialmente pragonabili, 
con una leggera sovrastima del valore di Dr da parte della formula di Lancellota –
Jamiolkowsky quando la densità relativa assume valori più elevati; mentre si ha una 
leggera sottostima quando i valori di densità relativa sono più modesti 
Di seguito si riportano alcuni grafici dei 66 realizzati: 
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Dei valori dell’angolo di resistenza al taglio così ottenuti ne è stata calcolata la media 
globale cioè il valore medio di ’ lungo tutto il tratto indagato dalla singola prova 
CPTu. 
Analizzando i risultati di ’ determinati si è notato che nei primi strati di terreno 
attraversato il valore dell’angolo di resistenza al taglio fosse marcatamente più elevato; 
per questo sono state calcolate altre due medie: 
- una sui primi strati (da un minimo di circa 20 cm a un massimo di circa 170 cm) 
- sulla restante parte. 
 
Tale aspetto è da attribuire a un compattamento maggiore del terreno, dovuto a diversi 
fattori: essendo lo strato più superficiale, ha subìto nel tempo un compattamento 
maggiore dalle azioni meccaniche, in più vi è stata per così dire, una cottura dal sole e 
così ha raggiunto un grado di consolidazione maggiore. 
 
Per ogni prova CPTu oltre al calcolo dell’angolo di resistenza al taglio medio (sia per il 
valore medio dei primi strati, sia per quello della rimanente parte) è stato determinato 
anche lo scarto quadratico medio SD e poi, mediante la seguente formula: 
 
SDk  64.1''
_
  
 
è stato così determinato il valore caratteristico dell’angolo di resistenza al taglio ’k  
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se poi tali risultati hanno una differenza inferiore al 2° si è fatta l’assunzione di 
trascurare questa diversità tra i ’. 
 
Il tutto è sintetizzato nella tabella sottostante. 
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5.2  Realizzazione modello geotecnico arginale 
 
 
I dati raccolti e descritti in precedenza sono serviti allo scopo di realizzare un primo 
modello geotecnico dell’arginatura in sinistra idraulica del fiume Serchio. 
Lo studio si è incentrato sulla rappresentazione litologica dell’argine. 
Per quanto riguarda l’argine nella Provincia di Pisa, tale rappresentazione è stata fatta 
attraverso la conoscenza dell’angolo di resistenza al taglio caratteristico ’k, la 
resistenza alla punta qc della prova CPTu è stato possibile realizzare l’elaborato “Tavola 
1” riportato nell’allegato. 
Per quanto riguarda l’arginatura nella Provincia di Lucca invece, ci siamo basati sui dati 
reperiti attraverso le schede stratigrafiche realizzate durante i sondaggi e attentamente 
controllati, le prove di permeabilità eseguite in foro e i primi risultati ottenuti dalle 
prove di laboratorio. 
I risultati di tale lavoro sono riportati sulla “Tavola 2” presente sempre negli allegati. 
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6.   Conclusioni 
 
 
L’elaborati finali di questa tesi (Tav. 1 e Tav. 2 Modello geotecnico – Litografia) 
rappresentano le conclusioni che si possono trarre in merito al lavoro che è stato fatto a 
monte.  
Una volta ottenuti i dati, al momento mancanti, inerenti: 
- l’analisi delle  prove triassiali sui campioni prelevati nella Provincia di Lucca (in 
atto); 
- lo studio dei risultati delle prove CPTu nella Provincia di Lucca (in atto);  
- le prove di permeabilità nella Provincia di Pisa (in atto); 
- i risultati delle prove di laboratorio inerenti ai tratti arginali della Provincia di 
Pisa (in atto); 
- prove di tomografia elettrica sulle arginature nella Provincia di Pisa (da dover 
ancora eseguire completamente) 
sarà possibile avere un quadro più chiaro e certo del modello geotecnico in esame; in 
quanto la sinergia che si avrà tra le prove di laboratorio congiunte alle prove in sito 
permetterà di caratterizzare il rilevato arginale in modo ottimale. 
 
Osservando le Tavole 1 e 2 si vede come, per la maggior parte dello sviluppo arginale 
considerato, si alternino strati di sabbia, sabbia limosa e argilla limosa, con strati più 
profondi nei quali è stata riscontrata la presenza di ghiaia e ghiaietto. 
Si può supporre, quindi, che il materiale prelevato per la realizzazione dell’argine sia 
stato quello presente nell’attuale golena trasportato a valle dall’acqua nei momenti di 
piena. 
Una conferma di questi risultati si hanno anche osservando i valori del coefficiente di 
permeabilità K determinato mediante le prove di permeabilità dalle quali si evince che i 
terreni con cui sono stati realizzati gli argini, abbiano una permeabilità media, cioè si sia 
in presenza di sabbie limose. 
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Questo aspetto non è da sottovalutare in quanto, aver realizzato arginature con questo 
materiale, non è l’ideale. 
Infatti si è visto, analizzando le rotture arginali avvenute in passato sul fiume Serchio, 
che tali rotture si hanno frequentemente dove la sabbia è molto sciolta, in quanto in 
questi punti viene a mancare (o comunque si riduce molto) la stabilità meccanica e 
idraulica. 
Il presente lavoro vuole essere dunque una base concreta sulla quale sviluppare ulteriori 
ricerche volte anche all’individuazione di interventi di futura “messa in sicurezza”. 
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